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La presente tesi di laurea ha come obbiettivo la progettazione di una passerella 
pedonale destinata a migliorare il collegamento della stazione ferroviaria di San 
Donnino (FI) con i paesi limitrofi presenti sulla sponda opposta del fiume Arno. 
La volontà di realizzare un'opera leggera e semplice ha guidato le scelte tecniche e la 
progettazione così da minimizzare lo spessore dell'impalcato e, più in generale, 
garantire la massima snellezza nelle strutture. 
La tipologia strutturale scelta è quella del ponte ad arco a spinta eliminata a reti di 
funi. In fase preliminare sono state proposte e confrontate tre soluzioni caratterizzate da 
una diversa disposizione dei pendini di collegamento arco-impalcato: 
- Modello con disposizione dei pendini verticali; 
- Modello con disposizione dei pendini radiali; 
- Modello con disposizione dei pendini network, che ha portato ad individuare 
quest'ultima come scelta ottimale. 
Il confronto è basato sullo stato di sollecitazione dell'impalcato e degli archi e sullo 
stato di spostamento del piano di calpestio, in entrambi i casi sotto l'azione verticale 
indotta dalla folla. 
Trattandosi di una struttura leggera e snella, si è reso necessario anche uno studio dei 
livelli di comfort sotto le oscillazioni dinamiche indotte dal traffico, considerando i 




1. INQUADRAMENTO DELL'OPERA 
L'opera in oggetto ha come scopo principale il miglioramento del collegamento della 
stazione ferroviaria del paese di San Donnino con i paesi limitrofi presenti sulla sponda 
opposta del fiume Arno. Il ponte progettato come ponte di terza categoria (passerella 
pedonale) sarà dimensionato per il carico folla ma anche per un carico corrispondente al 
passaggio di un veicolo speciale per attività di manutenzione o di soccorso. 
Le tipologie strutturali che possono fornire una soluzione progettuale valida sono 
molteplici. Nella scelta si è cercato di adottare una soluzione che risponda a tutte le 
esigenze funzionali del ponte, senza trascurare il lato estetico dell'opera, in modo da 
poter valorizzare la zona di edificazione. 
Al fine di non appesantire la vista dell'alveo dalle strade che costeggiano il fiume, la 
leggerezza e la semplicità dovranno essere le caratteristiche principali dell'opera da 
realizzare. Le scelte progettuali adottate saranno discusse accuratamente nei capitoli 
successivi. 
1.1 Descrizione del sito 
L'area in cui sarà realizzata l’opera si trova al di fuori dell’agglomerato urbano, nelle 
immediate vicinanze della stazione ferroviaria, su terreni in cui ad oggi è presente una 
fitta vegetazione spontanea e qualche piccolo orto nelle golene del fiume. 
Una corretta collocazione dell'opera, implica una sua buona integrazione con il 
tessuto urbano e la massima fruibilità possibile da parte dell'utenza. 
Data la funzione primaria di collegamento della sponda sud del fiume Arno con la 
stazione ferroviaria, la struttura sarà realizzata nelle immediate vicinanze di 
quest'ultima. Cercando un posizionamento in corrispondenza della sponda del fiume che 






Figura 1.1: Vista satellitare del sito. 
La Figura 1.1 indica la posizione prevista per la realizzazione dell'opera, che risulta 
facilmente raggiungibile sia dalla zona della stazione ferroviaria sia da Via della Nave 
di Badia nella zona della sponda sud. 
Le caratteristiche fisiche del sito condizionano ovviamente la scelta della tipologia 
strutturale e le caratteristiche geometriche del ponte; prima fra tutte la forma dell'alveo 
nel punto di edificazione e l'eventuale presenza di vincoli fisici. 
Come noto la conformazione dell’alveo di un fiume è un elemento in continua 
evoluzione, soggetto a cambiamenti che possono essere ripetitivi nel tempo (ad esempio 
a carattere stagionale), ma anche improvvisi, che possono portare in brevissimo tempo 
all’innalzamento del livello delle acque e al possibile allagamento delle zone circostanti. 
Questo fattore è molto importante per il posizionamento delle varie parti costituenti 
l’opera. 
In via semplificata si farà riferimento a due condizioni principali corrispondenti a 
due differenti livelli dell’acqua. La prima è la condizione di morbida, la quale si 
presenta generalmente nei periodi umidi ed è caratterizzata da una notevole portata di 
4 
 
acqua, ma comunque lontana dal suo valore massimo. Nel caso specifico, data la 
maggiore frequenza, questa sarà la condizione rappresentata nelle tavole e nelle figure 
successive.. La seconda è la condizione di piena con un periodo di ritorno di 200 anni 
(evento eccezionale), quest'ultima condizionerà il posizionamento altimetrico 
dell’impalcato, poiché, come previsto dalla normativa1, il posizionamento del sottotrave 
deve avvenire con un franco minimo di 1,5 m dalla quota di piena duecentennale. 
Nel punto scelto per l’inserimento del ponte, la sezione del letto del fiume non è 
simmetrica. Sul lato nord la sponda presenta un declivio naturale che culmina in 
sommità con un piccolo argine, mentre sul lato sud la sponda presenta, pochi metri 
sopra il livello di morbida, una piana, dov’è presente una piccola strada secondaria, 
seguita da un altro piccolo argine. La distanza massima degli argini tra le due sponde è 
di circa 180 m, in tali punti saranno posizionate le spalle del ponte. 
 
 
Figura 1.2: Sezione dell’alveo. 
La principale limitazione fisica è rappresentata dalla presenza dei binari che corrono 
parallelamente al fiume ad una distanza di circa 50 m. 
La Tabella 1.1 descrive le principali caratteristiche di progetto del sito. 
Tabella 1.1: Caratteristiche sito. 
Parametro Valore/Scelta 
Località San Donnino (FI) 
Quota 35 m s.l.m. 
Distanza dal mare >10 km 
 
Relativamente alle caratteristiche del suolo non avendo condotto studi specifici a 
riguardo, si è fatto riferimento a dati impiegati per la costruzione di opere simili in zone 
                                                                        
1
 NTC08, §5.1.2.4 
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limitrofe. Le caratteristiche riassunte nella Tabella 1.2 si considerano valide su tutta la 
superficie del sito. 
I dati consultati evidenziano la presenza di terreno di tipo coesivo le cui caratteristiche 
variano con la profondità, secondo lo schema riportato nella di seguito. 








da          a 
0 0 -0,4 0,4 - 
1 -0,4 -4,4 4 0,58 
2 -4,4 -10 5,6 1,13 
3 -10 -15,8 5,8 1,49 
4 -15,8 -19,8 4 1,75 
5 -19,8 -30 10,2 2,29 
 
Lo strato 0 è composto da terreno organico superficiale e viene quindi trascurato nei 
successivi calcoli.  
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2. IPOTESI PROGETTUALI 
Come già detto nel capitolo precedete leggerezza e semplicità sono le caratteristiche 
base che dovrà avere l'opera. La tipologia strutturale e in generale le varie scelte 
progettuali dovranno essere adeguate al fine di raggiungere questi obiettivi. 
In fase di progettazione si può volutamente ricercare un impatto forte e in 
contrapposizione con il contesto circostante, mediante l'utilizzo di forme, di materiali e 
di colori completamente estranei al contesto di edificazione. Oppure si può cercare, per 
quanto possibile, di creare una struttura che possa essere in armonia con il paesaggio 
circostante. Entrambe le strade sono valide e ugualmente percorribili, si tratta quindi di 
una scelta soggettiva che dovranno fare committente e progettista assieme. In questo 
caso si è deciso di percorrere la seconda strada. 
Dall'analisi della morfologia dell'alveo si è notato che è possibile collocare delle pile 
intermedie su entrambe le sponde nella golena, questa configurazione è stata preferita al 
fine di ridurre la luce da superare. Le sponde saranno quindi collegate mediante tre 
diversi impalcati indipendenti, due laterali di 20 m di lunghezza e uno centrale di circa 
140 m. Per i primi due, data l'esigua luce, la scelta della tipologia strutturale sarà meno 
rilevante ed è ricaduta sulla tipologia a trave. Per la parte centrale la scelta non è stata 
immediata e ha portato allo studio di varie soluzioni. Di seguito quindi saranno esposte 
le considerazioni e i confronti fatti che hanno portato alla scelta progettuale definitiva. 
Per la realizzazione della parte centrale della passerella, la scelta è ricaduta sullo 
schema strutturale di ponte ad arco a spinta eliminata. Questa tipologia, anche se con 
tante variabili, è molto ricorrente nel paesaggio toscano. Essendo caratterizzata da 
un'altezza non eccessiva e dalla possibilità di realizzare una struttura snella risponde in 
maniera esaustiva agli obiettivi posti in precedenza. 
2.1 Predimensionamento 
Nella fase preliminare della progettazione si va a definire delle dimensioni di 
massima della struttura mediante schemi semplificati, tenendo in considerazione i dati e 
i vincoli già esposti in precedenza. 
Considerando che la passerella deve essere percorribile anche da un veicolo speciale 
larghezza minima del piano calpestabile dell'impalcato è stata fissata a 3,4 m. 
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Per la stessa motivazione è necessario predisporre due piani di sospensione laterali 
dell'impalcato. La disposizione centrale del piano dei pendini per una passerella 
pedonale compromette la piena fruibilità dell'opera. 
In risposta a queste esigenze il dimensionamento preliminare prevede un impalcato 
composto da due travi laterali unite da traversi aventi passo costante di 5 m e 
sormontato da due archi anch'essi uniti trasversalmente tra loro. Il materiale utilizzato è 
per tutti gli elementi l'acciaio S355. 
Si passa quindi alla determinazione delle caratteristiche geometriche dell'arco. In 







Si ricava quindi f = 28 m. 
Attraverso l'utilizzo di schemi semplificati si determina un area minima per le travi 
dell'impalcato e per gli archi. 
 
Figura 2.1: Modelli semplificati. 
In cui: 
- q carico distribuito che comprende permanente strutturale e non  
 strutturale dell'impalcato e il carico folla, per un totale stimato in  
 maniera approssimativa di circa 27 kN/m. 
- H sforzo di compressione e trazione presenti rispettivamente in arco e 
 impalcato. 
Tramite un semplice equilibrio alla rotazione si determina H e di conseguenza 
un'area minima comune sia per le travi dell'impalcato che per gli archi. 
            
  
La sezione scelta sia per gli archi che per le travi dell'impalcato è un tubo 711,2/40. 
Dato che con le schema semplificato utilizzato viene trascurato il momento flettente che 
certamente è presente negli elementi si è scelta una sezione avente un area nettamente 
superiore rispetto a quella richiesta. 
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Resta ora da definire la disposizione dei pendini che collegano gli archi e 
all'impalcato. In base alla loro inclinazione, il comportamento della passerella cambia 
sensibilmente in termini di sollecitazioni e di deformazioni. 
2.2 Modelli proposti 
Per valutare gli effetti della diversa disposizione dei pendini sono stati creati tre 
modelli agli elementi finiti: 
- Modello a pendini verticali; 
- Modello a pendini radiali; 
- Modello network. 
I modelli sono stati creati con il programma di calcolo Sap 2000, utilizzando 
elementi frame per gli archi e le travi dell'impalcato, elementi shell per l'impalcato e 
elementi cable per i pendini. 
Tutti i modelli presentano le solite sezioni ricavate in fase di predimensionamento. 
L'unica variabile riamane solo l'inclinazione dei pendini. Dato che il modello network 
prevede necessariamente un numero maggiore di pendini è stata utilizzata una sezione 
minore per il singolo cavo in modo che l'area totale data dalla somma di tutti i pendini 
fra i tre modelli rimanga sostanzialmente uguale. 
Modello a pendini verticali 
 





Tabella 2.1: Caratteristiche del modello verticale. 
np ϕp [mm] pp [m] 
54 44 5 
 
- np  numero dei pendini presenti; 
- ϕp  sezione del pendino; 
- pp  passo dei pendini lungo l'impalcato. 
 
Modello a pendini radiali 
 





Tabella 2.2: Caratteristiche modello radiale. 
np ϕp [mm] pp [m] 
46 44 5 
 
In questo modello sono stati eliminati otto pendini in prossimità degli appoggi perché 
l'eccessiva inclinazione di questi elementi portava ad un comportamento non ottimale. 
Modello network 
 




Tabella 2.3: Caratteristiche modello network. 
np ϕp [mm] pp [m] 
108 32 5 
 
In questo modello i pendini sono inclinati di 60° e si intersecano più volte tra di loro. 
2.3 Confronto tra i modelli 
Il confronto dei modelli è stato effettuato in termini di: 
- Sollecitazioni massime, per gli archi e per le travi dell'impalcato; 
- Spostamento massimo verticale dell'impalcato. 
Le condizioni di carico che sono state considerate sono due: 
- Caso 1→Permanente (G1+G2) + Folla su tutto l'impalcato (in rosso); 
 
- Caso 2→Permanente + Folla applicata solo su metà implacato (in rosso). 
 






Tabella 2.4: Sollecitazioni e spostamento verticale dell'impalcato (caso 1). 
Tipologia N [kN] My [kN·m] w [mm] 
Network 1600,6 -53,3 -43,4 
Verticale 2213,3 -829,7 -174,2 
Radiale 2278,5 604,9 -143,2 
 
Tabella 2.5: Sollecitazioni e spostamento verticale dell'impalcato (caso 2). 
Tipologia N [kN] My [kN·m] w [mm] 
Network 1456,5 164,5 -64,3 
Verticale 1840,0 -1670,1 840,7 
Radiale 1865,8 1823,2 -1046,1 
Dai risultati riportati nelle Tabella 2.4 eTabella 2.5 si può notare che per tutti i 
modelli la condizione di carico 2 risulta la peggiore. Il modello a pendini radiali e 
quello a pendini verticali presentano risultati molto simili, sia in termini di 
sollecitazione che di spostamento. Il modello Network si discosta nettamente dai primi 
due, ottenendo risultati nettamente migliore in tutti i campi. 
Archi 
Tabella 2.6: Sollecitazioni e spostamento verticale degli archi (caso 1). 
Tipologia N [kN] My [kN·m] 
Network -2634,8 -85,9 
Verticale -2897,6 1779,5 
Radiale -2484,7 740,7 
 
Tabella 2.7: Sollecitazioni e spostamento verticale degli archi (caso 2). 
Tipologia N [kN] My [kN·m] 
Network -2403,0 -233 
Verticale -2470,7 -1862,8 
Radiale -2095,8 1902,5 
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Le Tabella 2.6Tabella 2.7 mostrano che per quanto riguarda gli archi lo sforzo 
normale rimane sostanzialmente invariato per tutti i modelli per entrambe le condizioni 
di carico. Mentre il momento flettente risulta inferiore per il modello network rispetto 
agli altri due modelli. 
In linea generale le sezioni scelte per gli archi e per le travi dell'impalcato, sono 
sicuramente non adeguate per i modelli a pendini verticali e radiali. Infatti anche se non 
si è condotta alcuna verifica di resistenza già l'eccessiva deformabilità della struttura 
rende chiara la necessita di un aumento della rigidezza sia dell'impalcato che degli 
archi, ottenibile andando ad aumentare l'inerzia delle relative sezioni. La disposizione 
del modello network porta a dei risultati in termini di sollecitazioni, ma soprattutto di 
deformabilità molto buoni, che in una fase preliminare di progettazione risultano 
ampiamente accettabili. In più ci consentono di mantenere delle sezioni aventi 
dimensione contenuta andando quindi a rispettare le caratteristiche di snellezza e 
leggerezza che erano state poste come obiettivo. 
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3 DESCRIZIONE DELL'OPERA 
 
Figura 3.1: Vista ponte. 
3.1 Sovrastruttura 
Come già riportato nel capitolo di inquadramento dell'opera, la passerella per 
consentire il collegamento delle due sponde dovrà avere una luce totale di circa 180 m. 
A seguito dello studio morfologico dell'alveo è stato deciso di dividere il ponte in tre 
distinte campate: due laterali di lunghezza 20 m e una centrale di 140 m. Lo schema 
statico delle due luci laterali è quello di trave appoggiata; esse poggiano su due spalle 
posizionate sugli argini e su due pile in c.a. di diversa altezza posizionate nelle golene. 
Per il superamento dei 140 m della parte centrale è stato previsto un ponte and arco a 
spinta eliminata, che poggia anch'esso sulle pile sopra dette. Per le motivazioni riportate 
nel capitolo precedente si è scelta la tipologia Network Arch Bridge, che prevede 
l'inclinazione di due piani di pendini di 60° rispetto all'asse orizzontale in entrambe le 
direzioni e la loro conseguente sovrapposizione mediante l'utilizzo di particolari 
dispositivi di collegamento pendino-pendino. 
 




Figura 3.3: Prospetto Sud e Nord. 
 
3.1.1 Impalcato 
L'impalcato è stato posizionato ad una quota che consente di lasciare un franco di 1,5 
m rispetto al livello di piena duecentennale. La struttura principale per tutte le campate è 
costituita da due tubi principali di sezione pari a 711,2/30 posizionati ai lati dell'area 
calpestabile e collegati da traversi aventi passo regolare pari a circa 5 m. Per la campata 
centrale i due tubi principali costituiscono gli elementi sui quali sono collegati i pendini. 
 
 





Figura 3.5: Sezione di appoggio. 
 
 
Figura 3.6:Pianta parziale dell'impalcato. Sulla sinistra impalcato laterale, sulla destra quello centrale. 
Condizione di appoggio 
 
Con riferimento alla numerazione riportata nelle Figura 3.4Figura 3.5Figura 3.6 si 
elencano tutti gli elementi costituenti l'impalcato: 
1) Tubo 711/30 
Come già detto è l'elemento strutturale principale che costituisce gli impalcati. Per 
quelli laterali trattandosi di una trave appoggiata, è impegnato principalmente a 
flessione. Mentre per la parte centrale costituisce anche la catene dell'arco a spinta 
eliminata. Anche se per ogni combinazione di carico considerata l'elemento risulta 
sempre teso sono stati previsti degli irrigidimenti trasversali e longitudinali nelle parti 
terminali dell'impalcato centrale per una lunghezza pari a 310 cm per consentire una 
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corretta distribuzione delle tensioni in una zona caratterizzata dal collegamento di vari 
elementi quali impalcato, arco e traverso terminale. 
 
Figura 3.7: Sezione collegamento arco impalcato. 
2) Montante del parapetto 
Il parapetto ha un'altezza di 128 cm, è costituito da montanti in acciaio aventi passo 
2,5 m e cinque correnti a sezione tubolare che percorrono l'intero impalcato. 
3) Traverso intermedio 
E' l'elemento di collegamento dei due tubi 711,2/30 ha un passo regolare in pianta 
pari a 5 m. Esso è stato realizzato mediante una sezione composta salda. Nella parte 
centrale sono stati realizzati i cut-out per consentire un corretto collegamento traverso-
nervatura. La forma del cut-out è molto importante per il comportamento a fatica della 
struttura ed è stata scelta in base a forme ricorrenti e ormai di comune utilizzo nelle 
piastre ortotrope. Nella parte centrale del traverso la flangia superiore è costituita 
proprio dalla piastra (7), mentre nelle parti laterali ha una flangia superiore costituita da 




Figura 3.8: Sezione C-C. 
 
Tabella 3.1: Caratteristi geometriche sez C-C. 
h [mm] b [mm] tf [mm] tm [mm] 
390 300 12 11 
 
4) Traverso terminale 
Questo elemento è posizionato alle sezioni di estremità degli impalcati, consente di 
trasmettere tutte le sollecitazione presenti nella sovrastruttura alla sottostruttura 
mediante i dispositivi di appoggio. Per consentire migliore collegamento con le pile 
sottostanti, la flangia inferiore è stata portata più in basso rispetto al traverso intermedio, 
in modo creare un piano di appoggio ottimale. Anche in questo è stato realizzato 
mediante una sezione composta saldata a piena penetrazione. Per quanto riguarda il cut-
out e la flangia superiore valgono le considerazione fatte per il traverso intermedio. 
 
Figura 3.9: Sezione D-D. 










705,6 12 25 25 600 
 
La parte terminale degli impalcati è un punto di concentrazione delle sollecitazioni 
soprattutto per la luce centrale. Questo perché in una zona molto ristretta si vanno a 
collegare le travi principali dell'impalcato con i due archi, il traverso terminale con le 
travi dell'impalcato e si trovano i punti di contatto con i dispositivi di appoggio. Per 




Figura 3.10: Dettaglio collegamento traverso terminale-tubo vista frontale. 
 
Figura 3.11: Dettaglio collegamento traverso terminale-tubo vista laterale. 
Come si può vedere in Figura 3.10 l'anima del traverso entra dentro il tubo 
dell'impalcato andandosi a unire agli irrigidimenti trasversali e longitudinali del tubo 
stesso. Sono presenti altre quattro piatre (piastra 1 in figura ...) che servono a garanti 
una corretta diffusione degli sforzi. Le piastre 2, 3 e 4 servono per consentire il 
trasferimento del momento nel piano dell'impalcato (Mz globale) tra il traverso e le travi 
principali (tubo 711,2/30). 
5) Controvento di pianta 
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E' stata realizzata con il Detan Rod System della ditta Halfen. Le barre utilizzate 
sono dei ϕ48. Le dimensioni delle piastre di collegamento sono state fornite 
direttamente dal catalogo del prodotto e sono riportate nel capitolo delle verifiche. 
6-7) Piastra ortotropa 
Piastra ortotropa che costituisce la parte calpestabile di tutti e tre gli impalcati. 
 
 
Figura 3.12: Piastra ortotropa. 
8) Cls alleggerito 




Tavolato in larice di spessore 20 mm. 
Condizione di appoggio 
 
Figura 3.13: Impalcato centrale. 
 
Figura 3.14: Impalcato laterale nord. 
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I dispositivi di appoggio utilizzati sono prodotti da FIP industriale. Nelle Figura 
3.13Figura 3.14 è riportata la condizione di vincolo degli implacati. L'impalcato laterale 
sud presenta una disposizione dei vincoli simmetrica rispetto all'impalcato laterale nord. 
Nella Tabella 3.3 sono riportate le caratteristiche dei dispositivi di appoggio utilizzati. 
Tabella 3.3: Dispositivi di appoggio. 
N° Tipologia Codice prodotto Nmax [kN] Tmax [kN] Db [mm] 












VM 400/100/50 4000 - 380 












VM 50/100/50 500 - 160 
 
Figura 3.15: Dispositivo di appoggio fisso. 
3.1.2 Archi 
L'impalcato centrale è sostenuto da due archi aventi come sezione un tubo 711,2/40. 
Il diametro esterno è stato scelto uguale ai tubi dell'impalcato per facilitare il 
collegamento delle due sezioni alle imposte. E' stato scelto però uno spessore maggiore 
per tutelarsi da fenomeni di instabilità sia locale che globale della struttura trattandosi di 
un elemento sempre compresso. I due archi sono collegati trasversalmente da traversi a 












Ogni arco ha 54 pendini ϕ32 che lo collegano all'impalcato. Data la simmetria della 
struttura, per semplificare la trattazione, quando nei capitoli successivi saranno 
richiamati i singoli pendini si farà riferimento sempre alla numerazione riportata in 
figura ... e nelle tavole, che è riferita ad un solo arco. 
I pendini scelti sono prodotti dalla Redaelli Tecna spa, sono della tipologia a sezione 
chiusa, la quale garantisce una maggiore sezione metallica a parità di diametro ed un 
miglior comportamento dell’elemento sotto l'azione trasversale del vento. 
 
Figura 3.18: Sezione chiusa. 
Come si può ben vedere nella Figura 3.16 ogni 5 m dell'impalcato centrale partono 2 
pendini, considerando un solo arco, uno inclinato di 60° rispetto all'asse orizzontale, 
l'altro inclinato di 120° (il simmetrico). Questa condizione porta ogni pendino ad 
incontrare lungo la sua estensione altri pendini. Sono stati previsti dei collegamenti 
come quelli riportati in Figura 3.19 per consentire la sovrapposizione. 
 
Figura 3.19: Particolare sovrapposizione pendini. 
Alle estremità di ogni pendino sono previsti dei capicorda aventi le caratteristiche 























32÷35 335 63,5 63,5 127,0 121,0 28,7 60,5 136,0 
 
I collegamenti con gli archi e l’impalcato sono stati realizzati utilizzando delle 
piastre saldate a piena penetrazione. 
3.2  Sottostruttura 
3.2.1 Pile 
 




Figura 3.21: Vista frontale pila nord. 
 
A causa delle caratteristiche morfologiche dell'alveo le pile hanno differente altezza. 
Sono caratterizzate da una struttura a telaio composta da due pilastri di sezione 150x200 
cm aventi asse inclinato di 3° rispetto all'asse verticale e una trave di collegamento in 





Figura 3.22: Caratteristiche geometriche della spalla. 
La spalla è la struttura sulla quale poggiano gli impalcati laterali. E’ costituita da una 
un muro in c.a. di spessore 55 cm sulla quale sommità sono posizionati i due dispositivi 
di appoggio (2). Sulla parte superiore è presente il paraghiaia che ha la funzione di 
contenimento della terra di riempimento necessaria a portare il piano di calpestio al 
livello del piano dell’impalcato. 
In continuità con le spalle sono previste una serie di opere necessarie a rendere 
accessibile il ponte, che comprendono muri di sostegno delle rampe e degli scivoli per 
disabili. La necessità di ridurre ai minimi termini i cedimenti della spalla ha condotto ad 
una distinzione tra la fondazione di questa, costituita da una piastra su pali, e quella 
delle opere di cui sopra, costituita da una soluzione superficiale. Questa scelta crea una 
superficie critica, ovvero quella di separazione tra le due fondazioni, che può risultare 
sede di lesioni dovute a cedimenti differenziali. Allo scopo di prevenire questa 
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condizione, si è inserito un giunto di dilatazione (1) di spessore 40 mm tra i due 
elementi. 
3.2.3 Opere di fondazione 
Fondazione pile 
Questo elemento è costituito da una grande zattera in c.a. avente pianta quadrata con 
lato di 11,5 m e spessore di 1,8 m nella quale si inseriscono nove pali di lunghezza 20 m 
e diametro 120 cm. 
Fondazione spalla 
La fondazione della spalla è completamente indipendente da quella dei muri 
adiacenti per i motivi detti in precedenza. Essa è composta da una zattera di cls a pianta 
rettangolare di dimensioni 2,55x6,6m e spessore 80 cm nella quale si inseriscono otto 
pali disposti su due file aventi lunghezza 15 m e diametro 50 cm. 
29 
 
4 RIFERIMENTI NORMATIVI 
L’intero progetto è stato realizzato secondo le prescrizioni e le indicazioni della 
Normativa Italiana vigente; laddove necessario si è fatto ricorso a documenti o ulteriori 
norme su scala europea di comprovata validità e ammesse direttamente dal testo 
italiano. Si riporta nel seguito l’elenco completo dei riferimenti normativi utilizzati: 
- D.M. Infrastrutture 14 Gennaio 2008, pubblicato su S.O. n.30 alla G.U. 4 
Febbraio 2008, n.29, in materia di ”Nuove norme tecniche per le Costruzioni; 
 
- Circolare 02 Febbraio 2009 n° 617/C.S.LL.PP., pubblicata su S.O. n.27 alla G.U. 
26 Febbraio 2009, n.47, in materia di ” Istruzioni per l’applicazione delle «Nuove 
norme tecniche per le costruzioni» di cui al decreto ministeriale 14 Gennaio 
2008; 
 
- UNI EN 1993-1-1 2005, in materia di “Progettazione delle strutture in acciaio”. 
Parte 1-1: Regole generali e regole per gli edifici; 
 
- UNI EN 1993-2 2005, in materia di “Progettazione delle strutture in acciaio”. 
Parte 2: Ponti di acciaio; 
 
- UNI EN 1991-2 2005, in materia di “Azioni sulle strutture”. Parte 2: Carichi da 
traffico sui ponti; 
 
- NA to BS EN 1991-2 2003, in materia di “Actions on structures”. Part 2: Traffic 
load on bridges; 
 
- UNI EN 1991-1-5 2004, in materia di “Azioni sulle strutture”. Parte 1-5: Azioni 
in generale – Azioni termiche; 
 
- UNI EN 1991-1-4 2004, in materia di “Azioni sulle strutture”. Parte 1-4: Azioni 
in generale – Azioni del vento; 
 
- CNR-DT 207/2008, in materia di ”Istruzioni per la valutazione delle azioni e 




- UNI EN 1993-1-8 2005, in materia di “Progettazione delle strutture in acciaio”. 
Parte 1-8: Progettazione dei collegamenti; 
 
- UNI Marzo 2004, n° 11104, in materia di ”Calcestruzzo. Specificazione, 
prestazione, produzione e conformità. Istruzioni complementari per 
l’applicazione della EN 206-1”; 
 
- EN ISO 2003, n° 3766, in materia di ”Construction drawings - Simplified 
representation of concrete reinforcement”; 
 
- UNI EN1536: 2010, in materia di “Esecuzione di lavori geotecnici speciali – Pali 
trivellati”. 
 
- D.M. n° 236 del 14 Giugno 1989, in materia di "Prescrizioni tecniche necessarie 
a garantire l'accessibilità, l'adattabilità e la visitabilità degli edifici privati e di 
edilizia residenziale pubblica sovvenzionata e agevolata, ai fini del superamento 






Per la scelta del conglomerato cementizio, la normativa
2
 prevede l'impiego di una 
classe minima di resistenza in funzione del tipo di attacco corrosivo e della sua 
aggressività. La Tabella 5.1 riassume le classi di esposizione e la classe minima del cls 
da impiegare per ciascun elemento del ponte. 






Pile XC4 C32/40 
Spalla XC3 C28/35 
Piastra di fondazione spalla XC2 C25/30 
Piastra di fondazione Pile XD3 C35/45 
Pali XC2 C25/30 
 
La classe dei calcestruzzi impiegati soddisfa i requisiti indicati nella Tabella 5.1 
come riassunto nella Tabella 5.2 dove sono riportate anche le relative caratteristiche 
meccaniche. 
Tabella 5.2: Caratteristiche cls [N/mm
2
]. 
Elemento Classe Rck fck fcd fcm fctm fctk fctd Ecm 
Pile C40/50 50 41,5 23,5 49,5 3,6 2,52 1,68 3,55·104 
Spalla C28/35 35 29,05 16,5 37,05 2,83 1,98 1,32 3,26·104 
Piastra di fondazione spalla C25/30 30 24,9 14,1 32,9 2,56 1,79 1,19 3,14·104 
Piastra di fondazione Pile C35/45 45 37,3 21,2 45,3 3,35 2,35 1,56 3,46·104 
Pali C25/30 30 24,9 14,1 32,9 2,56 1,79 1,19 3,14·104 
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Acciaio da cemento armato 
Tabella 5.3: Caratteristiche armatura lenta [N/mm
2
]. 
Tipologia Tipo fyk fyd E 
Armatura ordinaria B450C 450 391,3 2,1·105 
 
Pendini 
Tabella 5.4: Caratteristiche acciaio stralli[N/mm
2
]. 
Tipologia fpt E 
Pendini 1462 1,65·105 
 
Acciaio per strutture metalliche 
Tabella 5.5: Caratteristiche acciaio per strutture metalliche [N/mm
2
]. 
Elemento Tipo fyk ftk E ν 
Tubo 711,2 (Impalcato 
e Arco) 
S355 355 510 2,1·105 0,3 
Traversi 
Piastra ortotropa 
Piastre di collegamento 
pendini 
Controventi di piano S460 460 540 2,1·105 0,3 
 
Perni 
Tabella 5.6: Caratteristiche perni. 













Perni controventi 41 












6. ANALISI DEI CARICHI 
Le azioni prese in considerazione per il dimensionamento e la verifica della struttura 
sono quelle previste dal D.M. 14 Gennaio 2008. 
- Carichi permanenti: 
- Peso proprio degli elementi strutturali (G1); 
- Peso proprio degli elementi non strutturali (G2); 
- Variazioni termiche; 
- Carichi variabili: 
- Azioni da traffico; 
- Azione del vento; 
- Azione della neve; 
- Azione sismica. 
6.1 Carichi permanenti 
6.1.1 Peso proprio di elementi strutturali (G1) 
La struttura in esame è caratterizzata da una netta prevalenza degli elementi 
strutturali su quelli portati; è evidente quindi che questa tipologia di azioni rappresenta 
una parte considerevole nella totalità dei carichi agenti sulla struttura e di conseguenza è 
necessaria una particolare attenzione nella loro valutazione. Nel caso specifico, non è 
necessario riportare il peso di tutti gli elementi, poiché calcolato direttamente dal codice 
agli elementi finiti fornendo la geometria della struttura e i pesi per unità di volume dei 
singoli materiali. Per i valori di questi ultimi si veda la Tabella 6.1. 
Tabella 6.1: Peso specifico [kN/m
3
]. 
Materili Peso unità di volume 





6.1.2 Peso proprio degli elementi non strutturali (G2) 
Le azioni permanenti non strutturali sono state inserite nel modello come carichi 
distribuiti al mq e al ml in base all'elemento sul quale sono applicati. Nella seguente 
tabella sono riportati gli elementi e i carichi corrispondenti. 





Massetto alleggerito 0,412 [kN/m
2
] 
Parapetto 0,294 [kN/m] 
6.2 Variazioni termiche 
Gli effetti che le variazioni termiche, stagionali o giornaliere, inducono sulla struttura 
in termini di spostamenti e sollecitazioni, vengono modellati in via semplificativa 
definendo il valore di due deformazioni, assiale e curvatura, le quali corrispondono 
rispettivamente a variazioni termiche uniformi e differenziali. Analiticamente sono 
definite:  
- deformazione assiale :      ; 
- curvatura:      
  
 
;        [6.1] 
dove: 
-  : coefficiente di dilatazione lineare, pari a 1,2x10-5 °C-1 per acciaio e 
 calcestruzzo; 
-   :  variazione termica subita, in maniera uniforme, da tutte le fibre della 
 sezione; 
-   : variazione termica subita, in maniera differenziale secondo legge 
 lineare, dalle fibre della sezione; 
-  : altezza della sezione. 
Il software di calcolo SAP2000 possiede già ogni informazione utile riguardante i 





6.2.1.1 Componente uniforme di temperatura 
Temperature effettive del ponte 
Allo scopo di definire le temperature massime e minime a cui sarà soggetto il ponte 
durante la sua vita utile è necessario conoscere la massima e la minima temperatura 
dell’aria all’ombra nel sito di interesse. Sfruttando le mappe nazionali delle isoterme 
messe a disposizione dall’Eurocodice3 e confrontandole con le prescrizioni riportate 
sulla norma nazionale
4
 ricaviamo i valori di interesse dei siti posti a livello del mare, in 
spazi aperti e per tempi di ritorno di 50 anni 
            
             
da cui, con riferimento alla Figura 6.1, seguono: 
                     
                     
I valori suddetti sono stati ricavati impiegando la retta 1 della Figura 6.1, 
corrispondente ad impalcati di ponti in acciaio su profili di acciaio scatolari, travature 
reticolari o travi pareti
5
. 
Note le temperature massime e minime a cui è soggetto il ponte, segue la massima 
escursione a cui è soggetto, pari a: 
                      
Temperatura effettiva probabile 
Per il calcolo dei gradienti di temperatura uniforme occorre individuare, come 
naturale, un valore “di partenza”, ovvero un livello dal quale la temperatura del corpo si 
muove verso i valori massimo e minimo indicati. Sia l’Eurocodice6 che la normativa 
nazionale
7
 forniscono, in assenza di indagini più approfondite, la temperatura di 
         
come valore di riferimento. 
                                                                        
3
 UNI EN 1991-1-5, A.3.12 
4
 NTC08, §3.5.2 
5
 UNI EN 1991-1-5, §6.1.1 
6
 UNI EN 1991-1-5, §6.1.3.3 
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Figura 6.1: Temperature del ponte in funzione della temperatura dell'aria all'ombra. 
Seguono dunque i gradienti di temperatura positivo e negativo: 
                        
                         
Il primo valore determina un allungamento dell’elemento strutturale, il secondo una 
contrazione; essi si assegnano in maniera identica a tutti gli elementi strutturali 
dell’impalcato, ovvero tubi principali, traversi, piastra ortotropa e alle barre di 
controvento. 
Per la valutazione degli spostamenti degli appoggi dell'impalcato, l'Eurocodice 
suggerisce di utilizzare per l’impalcato un gradiente uniforme di temperatura pari a: 
              
              
6.2.1.2 Componente lineare di temperatura 
La determinazione dei gradienti differenziali di temperatura è effettuata con 
riferimento ad una tabella fornita direttamente dall'Eurocodice
8
. Seguono i seguenti 
valori: 
                                                                        
8
 UNI EN 1991-1-5, prospetto 6.1 
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Per quanto concerne i segni, una variazione differenziale positiva induce in un 
elemento la formazione di fibre tese al lembo inferiore; viceversa una variazione 
negativa.  
I valori appena ricavati non possono essere direttamente applicati come fatto in 
precedenza, in quanto il software richiede non tanto il gradiente, quanto il rapporto ΔT/h 
il quale, moltiplicato per il coefficiente di dilatazione termica, restituisce la curvatura 
[6.1]. 
In Tabella 6.3 si riportano i rapporti ΔT/h per gli elementi a cui è stata assegnata la 
curvatura. 
Tabella 6.3: Rapporti ΔT/h per gli elementi costituenti l'impalcato 





TUBO 711,2 0,7112 18,279 -27,256 
Traverso 
Intermedio 
0,33 33,333 -46,154 
Traverso Terminale 0,6 21,667 -30 
UPN 140 0,14 92,857 -128,571 
 
6.2.2 Arco 
6.2.2.1 Componente uniforme e lineare di temperatura 
A causa della lacuna normativa, sia a carattere nazionale che europeo, relativa 
all'azione della temperatura da assegnare ad elementi ad arco, si assumono in via 
semplificativa valori ricorrenti per le nostre latitudini utilizzati per elementi singoli. In 
particolare, si adotta: 
- Componente uniforme:           ; 
- Componente lineare:             . 
La Tabella 6.4 riporta i valori dei rapporti ΔT/h per ciascuna direzione. 
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Tabella 6.4: Rapporti ΔT/h per gli elementi costituenti l'arco 





Tubo 711,2 0,7112 28,121 -28,121 
Tubo 400 0,400 50 -50 
6.2.3 Simultaneità delle componenti uniformi e delle componenti lineari di temperatura 




                                                                                                                          
                                                                                                                          
Le componenti di temperatura sono state inserite nel modello di calcolo con i valori 
riportati nei paragrafi precedenti per ogni elemento. Sono state successivamente 
combinate mediante le [6.2] [6.3] dando luogo alle otto combinazioni riportate in 
Tabella 6.5. 
Tabella 6.5: Combinazioni delle componenti di temperatura. 
Nome Combinazione 
Temp 1                    
Temp 2                    
Temp 3                    
Temp 4                    
Temp 5                     
Temp 6                    
Temp 7                     
Temp 8                    
                                                                        
9
UNI EN 1991-1-5, §6.1.5 
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6.3 Carichi variabili (Q) 
Carichi variabili considerati: 
- Azioni da traffico 
- Azione del vento 
- Azione della neve 
6.3.1 Azioni da traffico 
L'attuale normativa definisce per i ponti di 3
a
 categoria il seguente schema di carico: 
Schema di carico 5: folla compatta agente con intensità nominale,  comprensiva 
 degli effetti dinamici, di 5 kN/m
2
. Il carico deve essere 
 applicato su tutte le zone significative della superficie  di 
 influenza. 
È previsto anche il passaggio di un veicolo eccezionale, schematizzato con il 
seguente modello di carico. 
 
Figura 6.2: Modello di carico per veicolo eccezionale. 
In cui: 
- Qsv1 = 80 kN; 
- Qsv2 = 40 kN; 
La direzione X rappresenta l’asse del ponte e le misure sono riportate in metri. La 




6.3.2 Azione del vento 
Il comportamento della struttura in esame sotto l’azione del vento non è un problema 
di immediata soluzione. Tale tipologia strutturale infatti, caratterizzata dal basso peso 
proprio, può comportare che gli effetti dinamici del vento non siano trascurabili. Per la 
loro valutazione esistono dei criteri semplificati generali, validi per ponti di luce 
inferiore ai 100 m, e con una geometria caratterizzata da regolarità e simmetria sia in 
pianta che in altezza. Nei restanti casi è sempre raccomandato condurre studi ad hoc, 
che comprendono la creazione di modelli in scala da analizzare nella galleria del vento. 
L’azione del vento è schematizzata con carichi di tipo statico, che agiscono 
perpendicolarmente all’asse dell’impalcato, delle pile e dell’arco secondo le direzioni 
principali, che coincidono con il sistema di riferimento utilizzato. Si riporta quindi di 
seguito il procedimento per il calcolo. 
6.3.2.1 Pressione del vento 
La pressione del vento è ricavata dalla formula: 
                                                                              
dove: 
 qb  pressione cinetica di riferimento; 
 ce  coefficiente di esposizione; 
 cp  coefficiente di forma; 
 cd  coefficiente dinamico, generalmente si assume pari ad 1; 
Il coefficiente di forma nell’Eurocodice è indicato con il termine di coefficiente di 
forza. Quindi dovendo trattare di elementi come l’impalcato del ponte che non sono 
affrontati dalla nostra normativa, in seguito si parlerà sempre di coefficiente di forza 
piuttosto che di coefficiente di forma. 
6.3.2.2 Velocità di riferimento 
La velocità di riferimento è il valore caratteristico della velocità del vento a 10 m dal 
suolo mediata su 10 min e riferita su un periodo di ritorno di 50 anni. In mancanza di 





, le quali dipendono dalla zona in cui ricade il sito di costruzione. Nel caso 
specifico si ricade in Zona 3 (Toscana), a cui corrispondono i parametri riportati in 
Tabella 6.6. 
Tabella 6.6: Caratteristiche del sito per la valutazione di vb. 
Zona vb0 a0 ka 
3 27 500 0,02 
 
Segue: 
  vb = 27 m/s. 
6.3.2.3 Pressione cinetica di riferimento 
   
 
 
     





- ρ = 1,25 kg/m3 densità dell’aria 
- vb  velocità di riferimento 
6.3.2.4 Coefficiente di esposizione 
Il coefficiente di esposizione ce dipende dall’altezza z sul suolo del punto 
considerato, dalla topografia del terreno e dalla categoria del sito ove sorge la 
costruzione. In assenza di analisi specifiche, per altezze inferiori a 200 m, si fa 
riferimento alla formula: 
        
        
 
  
            
 
  
           per z ≥ zmin 
                       per z < zmin 
dove: 
- kr, z0, zmin    valori tabellati
11
 in funzione della categoria di 
 riferimento del sito; 
- ct = 1 coefficiente topografico. 
In assenza di analisi specifiche, la categoria di esposizione è assegnata in funzione 
della posizione geografica e della classe di rugosità del terreno. Con riferimento alle 
                                                                        
10
 NTC 2008 §3.3.2. 
11
 NTC 2008 §3.3.7. Tab. 3.3.II. 
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tabelle riportate in normativa, si sceglie una classe di rugosità del terreno C, 
corrispondente ad aree con ostacoli diffusi, la quale, unitamente alla distanza dal mare 
(>30 km) e alla Zona precedentemente selezionata (3), fornisce una categoria di 
esposizione III. Quest’ultima associa a tale categoria i valori dei parametri riportati in 
Tabella 6.7. 
Tabella 6.7: Categoria di esposizione e relativi dati. 
Categoria di esposizione kr z0 zmin 
III 0,2 0,1 5 
 
Il coefficiente di esposizione ha quindi un valore costante fino a 5 m, mentre per z > 
5m un andamento parabolico. A vantaggio di sicurezza per z > 5m si assume un valore 
costante pari al massimo, corrispondente al punto più alto dell’elemento a cui viene 
assegnata l’azione del vento (Tabella 6.8). 
Tabella 6.8: Coefficiente di esposizione. 
Elemento 
Quota di 
riferimento (z) [m] 
ce 
Arco 43,7 3,181 
Impalcato 16,2 2,462 
 
6.3.2.5 Velocità di riferimento di progetto 
La velocità di riferimento di progetto vr è il valore della velocità media del vento su 
un intervallo di tempo T = 10 minuti, a 10 m di altezza sul suolo, su un terreno 
pianeggiante e omogeneo con lunghezza di rugosità z0 = 0,05 m riferito al periodo di 
ritorno di progetto TR. In mancanza di specifiche indagini statistiche tale velocità è 
fornita dalla: 
         
dove: 
- cr   coefficiente di ritorno, fornito per TR>50 anni da: 
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Tabella 6.9: Velocità di riferimento di progetto vr 
TR [anni] cr vr [m/s] 
100 1,063 28,691 
 
6.3.2.6 Velocità media del vento 
La velocità media del vento su un intervallo di tempo T=10 minuti è funzione 
dell’altezza dal suolo, del periodo di ritorno del progetto e del sito di costruzione. In 
mancanza di analisi specifiche per altezze sul suolo non maggiori di z=200 m la velocità 
media del vento può essere determinata tramite la relazione: 
               
dove: 
- vr   velocità di riferimento di progetto; 
- cm   coefficiente di profilo medio del vento fornito da: 
            
    
  
                           
            
 
  
                                  
I coefficienti presenti nelle formule sono già stati definiti precedentemente. Nella 
Tabella 6.10 sono indicati i valori di vm e cm ricavati per i vari elementi strutturali. 
Tabella 6.10: Velocità media Vm 
z [m] cm vm [m/s] 
< 5 0,782 22,45 
43,7 1,216 34,89 
 
6.3.2.7 Numero di Reynolds 
Il calcolo di tale parametro è necessario per la stima del coefficiente di forza relativo 
all'arco, poiché tale elemento strutturale è realizzato con una sezione trasversale 
circolare. 
      






- l   dimensione caratteristica dell’elemento considerato; 
- vm(z)   velocità media del vento; 
-    viscosità cinematica dell’aria. 
Il numero dipende sia dalla dimensione caratteristica dell'elemento su cui agisce il 
vento, sia dalla altezza (z) dal suolo. Nella Tabella 6.11 sono elencati i valori di Re per i 
vari elementi. 
Tabella 6.11: Numero di Reynolds 







6.3.2.8 Coefficiente di interazione 
La presenza di elementi cilindrici allineati lungo la direzione del vento comporta una 
interazione tra di loro. E' possibile tenere conto di tale fenomeno tramite un coefficiente 
amplificativo ki del coefficiente di forza per gli elementi sottovento. Segue il calcolo 




Se il rapporto a/b è inferiore a 3,5, è lecito assumere ki = 1,5. Nel caso specifico è 
stato assunto "a" come l'interasse minore tra i due tubi, dato che questo porta ad una 
maggiore interazione (Tabella 6.12). 
                                                                        
12
 UNI EN 1991-1-4:2005 §7.9.3 
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Tabella 6.12: Coefficiente di interazione 
a [m] b [m] a/b ki 
1,689 0,711 2,375 1,5 
 
6.3.2.9 Coefficiente di snellezza 
I coefficienti aereo dinamici sono relativi ad una ipotetica condizione di flusso 
bidimensionale, ossia sono utilizzabili nel caso di strutture o elementi strutturali con un 
forte allungamento, tendenzialmente infinito. Dato che nelle strutture reali abbiamo a 
che fare con un allungamento finito, è necessario tenere conto degli effetti di bordo. La 
lunghezza finita delle strutture comporta una riduzione delle forze aereo dinamiche che 
agirebbero su elementi infinitamente lunghi. Tale riduzione può essere quantificata 
mediante il coefficiente di snellezza. 
Tale coefficiente è funzione a sua volta di un ulteriore parametro, la snellezza 
effettiva (λ), valutabile mediante la Tabella 6.13. 
Tabella 6.13: Determinazione snellezza effettiva λ 
  
dove: 
- L  lunghezza dell'elemento o della struttura considerata; 
- l  dimensione media di riferimento della sezione trasversale. 
Il coefficiente di snellezza dipende inoltre dalla forma e dalle condizioni di flusso 
all'estremità dell'elemento. Si distinguono la condizione di flusso libero o poco 
impedito, consistente nella assenza di condizioni di vincolo o una condizione 
scarsamente vincolata, dalla condizione di flusso confinato ad entrambe le estremità 
dell'elemento. 
Nel caso in esame L è la lunghezza del tubo componente l'arco tra due collegamenti 
trasversali e l il diametro esterno della sezione trasversale (Tabella 6.14). 
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Tabella 6.14: Snellezza effettiva λ 
L [m] l [m] λ 
10 0,711 14,06 
 
Il coefficiente di snellezza può essere valutato mediante la relazione: 
                                               
6.3.2.10 Coefficiente di forza 
La scelta del coefficiente di forza è funzione della geometria dell’elemento 
considerato. La sua determinazione può essere fatta per via grafica. Si riporta il 
procedimento svolto per i vari elementi strutturali. 
Impalcato 
Per l’impalcato il coefficiente di forza13 in direzione y è direttamente ricavabile 
dal grafico riportato in Figura 6.3 dove in ascissa è riportato il rapporto geometrico 
b/dtot, con b la larghezza dell’impalcato e dtot l’altezza dell’impalcato. La retta 
orizzontale corrispondente ad una ordinata di 1,3 riguarda la fase di costruzione o 
impalcati con parapetti aperti. La seconda retta orizzontale si utilizza nel caso di 
parapetti chiusi o ponti carrabili.  
 
Figura 6.3: Grafico per la valutazione di Cfx,0. 
 
 
                                                                        
13
 UNI EN 1991-1-4:2005 §8.3 
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Tabella 6.15: Coefficiente di forza impalcato direzione Y 
b [m] dtot [m] b/dtot Cfx,0 
5,51 1,311 4,2 1,3 
 
Per coefficiente di forza in direzione z il valore raccomandato è ± 0,9. 
Arco 
L’arco è composto da due profili tubolari. Il coefficiente di forza per elementi snelli e 
allungati a sezione circolare è ricavabile dalla relazione: 
            
dove: 
- Cfx0   coefficiente di forza per unità di lunghezza relativo a strutture 
ed elementi di lunghezza ideale infinita; 
-      coefficiente di snellezza, che tiene conto degli effetti riduttivi 
  di bordo. 
Tralasciando gli effetti di bordo, la forza agente sull’elemento può essere calcolata 
mediante il coefficiente di forza, che, per le sezioni circolari è funzione del numero di 
Reynolds e del rapporto k/b, essendo k la scabrezza del materiale e b il diametro della 






Dato il valore del numero di Reynols per questo elemento, Cfx0 sarà determinato 
tramite la curva B che ha equazione: 
         
              
 
  
            
  




Tabella 6.16: Coefficiente di forza arco 











A favore di sicurezza si assume per tutto lo sviluppo dell'arco il coefficiente di forza 
maggiore. 
6.3.2.11 Definizione dei carichi da inserire nel modello 
Si riportano le pressioni relative alla [6.4] e i corrispondenti carichi inseriti nel 
modello. 
Impalcato 
In Tabella 6.17 sono riportati i carichi applicati sull'impalcato come mostrato (in 
rosso) in Figura 6.4. 
Tabella 6.17: Carichi. 
Direzione Pressione [N/m
2








Il carico distribuito in direzione Y sarà applicato in entrambi i versi sugli elementi 
frame costituenti le due travi principali dell'impalcato (Tubo 711,2 mm). Il carico in 
direzione Z sarà applicato in entrambi i versi sugli elementi shell costituenti l'impalcato. 
E' buona norma considerare un'eccentricità della forza verticale, in modo da poter 
considerare anche i possibili effetti torcenti sull'impalcato. Si tiene conto di questo 
effetto andando a considerare le forze verticali agenti con una eccentricità pari a b/4 
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rispetto al baricentro dell’impalcato, in modo da ricavare il seguente momento 
distribuito: 
      
  
 
             











Anche in questo caso per ragioni geometriche non è stata considerata l'azione in 
direzione x e z. Si riportano in tabella i dati utilizzati nel modello. 
 
Tabella 6.18: Carichi 
Direzione Posizione elemento Pressione [N/m
2





Sopravvento 724,339 515,005 
 
 
Figura 6.4: Carico vento in direzione Y. 
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6.3.3 Azione della neve 
Il carico neve è valutato mediante la seguente espressione
14
: 
                                                                            
Dove: 
- µ coefficiente di forma della struttura; 
- qsk valore caratteristico del carico neve al suolo per un 
 periodo di ritorno di 50 anni [kN/m
2
] 
- CE  coefficiente di esposizione 
- Ct  coefficiente termico 
6.3.3.1 Valore caratteristico del carico neve al suolo 
Il valore del carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima ed 
esposizione. Per la sua determinazione si fa riferimento alla suddivisione in Zone 
riportata nelle NTC 2008. Il sito di costruzione ricade in zona II ad una quota inferiore 
ai 200 m. Segue
15
: 




6.3.3.2 Coefficiente di esposizione 
Valore tabellato
16
. Per zone a topografia normale si assume CE = 1 
6.3.3.3 Coefficiente termico 
Cautelativamente viene assunto uguale a 1. 
6.3.3.4 Coefficiente di forma 
Il valore è tabellato
17
 e varia in funzione dell’inclinazione (α) della falda. Nel nostro 
caso stiamo parlando del piano dell’impalcato che quindi ha α = 0. 
0° ≤ α ≤ 30°   →   µ = 0,8 
6.3.3.5 Definizione dei carichi per il modello 
Dalla [5.3] si può ricavare: 
                                                                        
14
 NTC 2008 §3.4.1. 
15
 NTC 2008 §3.4.2. 
16
 NTC 2008 §3.4.3. Tab 3.4.I 
17
 NTC 2008 §3.4.5.1. Tab. 3.4.II 
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Il carico sarà direttamente applicato a agli shell su tutto l’impalcato. 
6.4 Azione sismica 
L’azione sismica è ricavata a partire dalla “pericolosità sismica di base” del sito di 
costruzione. Quest’ultima è definita in termini di accelerazione orizzontale massima 
attesa (ag) in condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie 
topografica orizzontale, con una certa probabilità di eccedenza (Pvr) in un dato periodo 
di riferimento (VR). Si riporta in seguito come sono stati ricavati i singoli parametri. 
Periodo di riferimento VR 
Il periodo di riferimento è calcolabile attraverso la relazione: 
                  
Dove: 
- VN = 100 anni  vita nominale dell’opera; 
- CU = 1   coefficiente d’uso corrispondente ad una Classe d’uso 
   II, riferita a ponti per i quali l’eventuale interruzione 
   non provocherebbe situazioni di emergenza. 
Probabilità di eccedenza o di superamento nel periodo di riferimento Pvr 
Questo dato è legato allo stato limite a cui si fa riferimento. L’azione sismica è stata 
calcolata allo Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV) a cui corrisponde un Pvr = 
10%. 
Definizione dello spettro di risposta 
Le forme spettrali, definito un dato Pvr, sono definite dai seguenti parametri riferiti su 
sito rigido orizzontale: 
- ag   accelerazione orizzontale massima al suolo; 
- Fo  valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro; 
- Tc*   periodo di inizio del tratto a velocità costante. 
I valori di questi parametri sono riportati per l’intero territorio nazionale 
nell’Allegato B alle NTC (Tabella 6.19). 
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Tabella 6.19: Parametri indipendenti dello spettro di risposta. 
Stato Limite ag (g) Fo Tc* (s) 
SLV 0,166 2,386 0,308 
 
Una volta definiti questi parametri si può definire in maniera univoca lo spettro di 
risposta elastico Se(T). Tale spettro è riferito ad un sito rigido orizzontale. Note le 
caratteristiche del sottosuolo, le caratteristiche topografiche e l’eventuale capacità 
dissipativa della struttura è possibile determinare lo spettro di progetto. 
Categoria del sottosuolo 
La categoria del sottosuolo è tabellata in normativa
18
. In questo caso abbiamo una 
categoria B. 
Categoria topografica 
Anch’essa definita in normativa19. In questo caso abbiamo Categoria T1, 
corrispondente a superfici pianeggianti, pendii e rilievi isolati con inclinazione media < 
15°. 
Fattore di struttura 
In maniera cautelativa, non è stato ipotizzato nessun meccanismo dissipativo per il 
ponte. Per questa ragione è stato assunto un valore del fattore di struttura q = 1. 
Segue lo spettro di risposta di progetto Sd(T), che riportato di seguito. 
 
                                                                        
18
 NTC 2008 §3.2.2. Tab 3.2.II 
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7 CONDIZIONI DI CARICO 
La scelta delle corrette condizioni di carico a cui sottoporre la struttura, finalizzate 
alla massimizzazione delle sollecitazioni in dati elementi, rappresenta usualmente una 
fase molto importante nella progettazione. Ciò si amplifica per opere di questo genere, 
dove la presenza dei carichi mobili pone il problema, di non sempre facile soluzione, 
della disposizione ottimale del carico. A causa dell’importanza che la questione riveste, 
sono stati previsti diversi casi di carico, soffermandoci in modo particolare sulla 
disposizione dei carichi da traffico, nel caso specifico il carico folla e il carico dovuto al 
veicolo speciale. 
7.1 Disposizione dei carichi verticali ed orizzontali 
Di seguito andiamo a mostrare le varie condizioni di carico che sono state 
considerate, per una maggiore chiarezza si valuteranno separatamente i carichi verticali 
e quelli orizzontali. 
Iniziando dai carichi aventi componenti verticali, si possono dividere in due 
categorie: 
1. carichi che agiscono esclusivamente su tutto l’impalcato; 
2. carichi che possono agire su tutto l'impalcato o su una parte di esso; 
3. permanenti strutturali e non strutturali 
Fanno parte del primo gruppo l’azione della neve e l’azione verticale del vento, le 
quali si considera possano agire per tutta l’estensione della passerella o, al contrario, 
non agire affatto; mentre appartengo alla seconda classe le azioni da traffico, che per un 
ponte di III
a
 categoria come quello in esame si riducono al carico folla ed al veicolo 
speciale. Quest’ultimi potranno disporsi in maniera casuale sull'impalcato e, per questa 
ragione, sta al progettista ricercare le disposizioni più gravose. 
I permanenti strutturali e non strutturali, per loro natura agiscono sempre sulla 
struttura, saranno però moltiplicati, in fase di combinazione, per coefficienti sfavorevoli 
nei tratti da caricare come viene usualmente fatto per i carichi mobili. 
Di seguito sono mostrate le superfici di carico da utilizzare: sulle parti colorate in 
rosso saranno applicati i coefficienti sfavorevoli, su quelle colorate in giallo i 
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favorevoli. Qualora un’azione agente su tutto l’impalcato, tra quelle precedentemente 
richiamate, dovesse essere moltiplicata per un coefficiente sfavorevole, essa si 
considera implicitamente applicata con tale fattore moltiplicativo per tutta l’estensione 
della campata. 
La scelta dei casi di carico è stata eseguita sulla base di varie prove fatte sul modello, 
al fine di massimizzare le sollecitazioni sugli elementi principali, quali le travi 
dell'impalcato, l'arco, i pendini e le pile. Nella scelta sono state anche prese in 
considerazione le caratteristiche deformative della struttura come la freccia massima 
della campata centrale, freccia massima delle campate laterali e spostamento massimo 



















Figura 7.4: 4° caso di carico. 
Per quanto riguarda la disposizione dei carichi orizzontali, abbiamo componenti in 
questa direzione per le azioni relative al vento, sisma e veicolo speciale. E' necessario 
quindi fare una distinzione dato che i primi due agiscono, con i valori riportati nel 
capitolo analisi dei carichi, su tutta la struttura oppure non agisco affatto. Mentre 
l'azione orizzontale dovuta al veicolo speciale è ovviamente localizzata nella posizione 
del veicolo stesso. 
Come si vedrà con maggiore dettaglio nel capitolo modelli di carico, gli effetti 
provocati dal veicolo speciale sono stati valutati utilizzando un modello globale ed un 
modello locale. 
Per quanto riguarda il modello globale non è necessario interrogarsi sulla posizione 
del veicolo per la massimizzazione delle sollecitazioni nei singoli elementi componenti 
la struttura, dato che viene fatto in automatico dal programma di calcolo Sap 2000. Sarà 
sufficiente definire il carico, sia orizzontale che verticale, e una corsia di applicazione 
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dell'azione corrispondente con l'impalcato del ponte ed il programma valuterà in 
automatico le condizioni di carico più gravose per la struttura. 
Per quanto riguarda il modello locale è invece necessario andare ad ipotizzare delle 
condizioni di carico corrispondenti a diverse posizioni del veicolo: 
1. Veicolo posizionato centralmente tra due traversi; 
2. Veicolo posizionato con un asse sulla mezzeria della piastra ortotropa; 
3. Veicolo posizionato "a cavallo" di un traverso. 
Di seguito si riportano le impronte relative ai tre casi. 
 
Figura 7.5: 1° caso di carico. 
 
 





Figura 7.7: 3° caso di carico. 
 
Successivamente, nel Capitolo 10, saranno indicate le caratteristiche della 




8 COMBINAZIONI DI CALCOLO 
8.1 Combinazioni previste dalla normativa 
Si riportano le combinazioni di calcolo previste dalla normativa
20
 ed utilizzate nel 
progetto: 
- Combinazione fondamentale: 
                                                      
- Combinazione caratteristica (rara): 
                               
- Combinazione frequente: 
                                   
- Combinazione quasi permanente: 
                                   
- Combinazione sismica: 
                                     
dove: 
- G1 carico permanente; peso proprio degli elementi strutturali; 
- G2 carico permanente; peso proprio degli elementi non strutturali; 
- P carico permanente; precompressione; 
- E azione sismica; 
- Qk carichi variabili; vento, neve e accidentale; 
- γ coefficiente parziale di sicurezza; 
- Ψ coefficiente di combinazione. 
Per la verifica nei confronti degli stati limite ultimi strutturali si possono adottare due 
tipi di approccio progettuale. In questo progetto è stato adottato l’Approccio 2, il quale 
consiste nell’impiego di un’unica combinazione di gruppi di coefficienti parziali definiti 
per le azioni e per le resistenze dei materiali. Per le azioni si utilizzano i coefficienti γf 
riportati nella Tabella 8.1 colonna A1 STR
21
. 
                                                                        
20
 NTC 08 §2.5.3. 
21
 NTC08, Tabella 5.1.V 
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Tabella 8.1: Coefficienti parziali per le azioni 




























Per determinare i valori dei coefficienti di combinazione si fa riferimento alla 




Tabella 8.2: Coefficienti di combinazione 
Azioni Gruppi di azioni Ψ0 Ψ1 Ψ2 
Azioni da traffico Schema di carico 5 0,4 0,4 0 
Vento 
Ponte scarico 0,6 0,2 0 
Ponte carico 0,6 0 0 
Neve SLU e SLE 0,5 0,2 0 
Temperatura  0,6 0,6 0,5 
 
Nelle combinazioni allo stato limite ultimo che seguono, per ogni carico variabile si 
è reso necessario valutare il tipo di contributo portato in funzione dell’obiettivo da 
                                                                        
22
 NTC08, Tabella 5.1.VI 
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perseguire, ovvero ad esso si è applicato il coefficiente favorevole o sfavorevole a 
seconda che contribuisca o meno alla massimizzazione/minimizzazione della 
sollecitazione nella sezione di interesse. Lo stesso ragionamento è stato utilizzato per gli 
stati limite di servizio, come suggerito dalla normativa
23
. I coefficienti parziali di 
sicurezza relativi ai carichi permanenti non strutturali sono stati assunti pari a quelli dei 
carichi permanenti strutturali, come prescritto dalla normativa
24
 nel caso in cui i primi 
siano compiutamente definiti. 
 
Per le combinazioni che seguono si definisce: 
- Qf  carico folla 
- Qw carico vento 
- x+(-)  vento spirante secondo x positivo/negativo; 
- y+(-)  vento spirante secondo y positivo/negativo; 
- z+(-)  vento spirante secondo zpositivo/negativo; 
- Mz+(-)  azione torcente del vento positiva/negativa. 
- Qs carico neve 
- Qt azione dovuta alla temperatura. 
- ΔTU+(-) variazione termica uniforme positiva/negativa applicata 
  all’impalcato; 
- ΔTL+(-) variazione termica differenziale positiva/negativa  







                                                                        
23
 NTC08, §2.5.3 
24
 NTC08, Tabella 5.1.V (2) 
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8.2 Combinazioni allo stato limite ultimo 
Tabella 8.3: Valori di combinazione SLU. 




y+ z- Mz- ΔTU- ΔTL- 
SLU1 1 1,35 1,35 1,35 0,9 0,75 0,252 0,72 
SLU2 1 1,35 1,35 0,54 1,5 0,75 0,252 0,72 
SLU3 1 1,35 1,35 0,54 0,9 1,5 0 0 
SLU4 2 1,35 1,35 0,54 0,9 0,75 0,42 1.2 
SLU5 2 1,35 1,35 0,54 1,5 0,75 0,252 0,72 
SLU6 2 1,35 1,35 0,54 0,9 1,5 0 0 
SLU7 3 1,35 1,35 1,35 0,9 0,75 0 0 
SLU8 3 1,35 1,35 0,54 1,5 0,75 0 0 
SLU9 3 1,35 1,35 0,54 0,9 1,5 0 0 
SLU10 4 1,35 1,35 1,35 0,9 0,75 0,252 0,72 
SLU11 4 1,35 1,35 0,54 1,5 0,75 0,252 0,72 
SLU12 4 1,35 1,35 0,54 0,9 1,5 0 0 
SLU13 4 1,35 1,35 0 1,5 0 0 0 
 
La combinazione SLU13 è l'unica in cui viene considerato il vento in direzione z+. 
8.3 Combinazioni allo stato limite di salvaguardia della vita 
Come già detto in precedenza, l'azione sismica viene considerata agente sulla 
struttura secondo le tre direzioni principali X, Y e Z. La normativa
25
 prevede che queste 
tre componenti siano combinate come segue: 
                   
I coefficienti moltiplicativi devono essere ruotati. Le combinazioni di calcolo 
conseguenti sono riportate nella seguente tabella. 
                                                                        
25
 NTC08, §7.3.5. 
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Tabella 8.4: Valori di combinazione SLV. 
Nome G1 G2 
Qt E 
ΔTU+(-) ΔTL+(-) Ex Ey Ez 
SLV1 1 1 0,72 1 0,3 0,3 
SLV2 1 1 0,72 0,3 1 0,3 
SLV3 1 1 0,72 0,3 0,3 1 
 
8.4 Combinazioni alla stato limite di esercizio 
Combinazione caratteristica 
Tabella 8.5: Valori di combinazione SLE Caratteristica. 




CAR1 4 1 1 1 0 0,6 0 
CAR2 4 1 1 0 0 0.6 1 
CAR3 4 1 1 0 0 1 0 
CAR4 2 1 1 1 0 0,6 0 
CAR5 4 1 1 0 1 0 0 
 
Combinazione frequente 
Tabella 8.6: Valori di combinazione SLE Frequente. 
N° Caso G1 G2 Qf Qt 
CAR1 2 1 1 0,75 0,5 
CAR2 4 1 1 0,75 0,5 
CAR3 2 1 1 0,75 0 
CAR4 4 1 1 0,75 0 
CAR5 2 1 1 0 0,6 




Combinazione Quasi Permanente 
 
Tabella 8.7: Valori di combinazione SLE Quasi Permanente. 
N° Caso G1 G2 Qt 
QP1 2 1 1 0,5 
QP2 4 1 1 0,5 
QP3 2 1 1 0 





9 MODELLI DI CALCOLO 
9.1 Sistemi di riferimento e convenzioni 
Per tutta la trattazione, salvo dove diversamente specificato, è stato utilizzato sempre 
lo stesso sistema di riferimento. Per i nostri fini non si è reso necessario specificare un 
punto di origine degli assi, piuttosto è importante definire l’orientamento e le 
convenzioni sulle rotazioni. Si è quindi deciso di posizionare il piano individuato dagli 
assi x e y parallelamente al piano dell’impalcato, con asse x parallelo all’asse del tubo 
principale e l’asse z positivo rivolto verso l’alto. Le convenzioni sulle rotazioni  positive 
sono riportate in Figura 9.1. 
 
Figura 9.1: Sistema di riferimento. 
9.2 Modellazione della struttura 
L’analisi strutturale della passerella è stata effettuata con l’ausilio di molteplici 
schemi e modelli di calcolo, i quali hanno consentito la rappresentazione, la 
comprensione e la verifica dei diversi elementi componenti il ponte. I modelli utilizzati 
sono tre: 
- Modello globale; 
- Modello locale della piastra ortotropa; 
- Modelli semplificati a tirante-puntone. 
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9.2.1 Modello globale 
 
Figura 9.2: Modello globale. 
E' stato creato un modello agli elementi finiti mediante il programma di analisi 
strutturale Sap 2000. Il modello è composto da elementi frame, shell e cable per 
rappresentare opportunamente le diverse parti del ponte. I primi sono stati utilizzati per 
modellare gli archi, parte dell'impalcato (travi, traversi e controventi di piano) e le pile. 
La piastra ortotropa è stata modellata mediante elementi shell utilizzando particolari 
accorgimenti riportati in seguito. Per i pendini sono stati utilizzati gli elementi cable, in 
modo da poter considerare il loro comportamento non lineare; questa scelta porta 
all’ovvia necessità di condurre analisi non lineari sulla struttura. 
La piastra ortotropa 
 
Figura 9.3: Dimensioni piastra ortotropa [mm]. 
La discretizzazione completa, nel modello globale, della piastra ortotropa per l’intero 
impalcato avrebbe richiesto l’impiego di un numero elevato di elementi shell. Quindi 
per evitare tempi di elaborazioni eccessivi da parte del calcolatore, si è deciso di inserire 
degli elementi shell orizzontali tra i traversi, aventi lo stesso comportamento strutturale 
della piastra ortotropa reale (Figura 9.4). Il programma di calcolo permette di 
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modificare le caratteristiche di un elemento shell attraverso i seguenti coefficienti 
moltiplicativi: 
- f11  coefficiente che modifica la rigidezza esensionale dello shell in 
  direzione 1 degli assi locali; 
- m11  coefficiente che modifica la rigidezza flessionale dello shell per la 
  flessione relativa all'asse 2 locale; 
- Modificatore di massa: consente di modificare la massa dell'elemento 
    shell; 
- Modificatore di peso: consente di modificare il peso dell'elemento shell; 
Nell'elenco si sono riportati solo i modificatori che sono stati utilizzati. 
 
Figura 9.4: Disposizione elementi shell. 
In Figura 9.4 è riportata la disposizione degli shell tra i traversi e l'orientamento 
degli assi locali: 
- Rosso = asse 1; 
- Verde = asse 2; 
- Ciano = asse 3. 
Gli shell sono stati modellati con uno spessore pari a quello dell'effettiva piastra 
superiore (12 mm). In questa maniera il comportamento flessionale in direzione 2 locale 
non ha bisogno dell'utilizzo di modificatori della rigidezza. 
In Tabella 9.1 si riportano i dati della piastra ortotropa reale. 
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Tabella 9.1: Caratteristiche Piastra ortotropa reale. 











Segue la rigidezza flessionale al metro lineare in direzione locale 1. 
                                                   
       
 
                                                     
Segue la rigidezza flessionale dello shell come modellato. 
                                               
     
 
         
                                                
Coefficiente f11 
    
   
   
       
In cui Ash è l'area della sezione trasversale dello shell (tp·l). 
Modificatori di massa e peso 
I modificatori di massa e peso coincidono con quello estensionale f11. 
Coefficiente m11 
Il coefficiente m11 si può ottenere come rapporto della [9.1] e della [9.2] 
    
   
   
       
 
Relazione per la determinazione delle tensioni nella p.o. effettiva 
Il programma di calcolo fornisce come risultato dell’analisi le sollecitazioni per unità 
di lunghezza presenti in ciascun elemento shell. Si dovrà quindi seguire qualche 
accorgimento per determinare le tensioni all'interno della piastra ortotropa reale. 
Le tensioni all'interno della piastra superiore possono essere determinate come segue: 
    
     
   
 
            
    
 
    
   
  
 
             






Per le nervature invece sarà: 
    
     
   
 
        
    
 
 
9.2.2 Modello locale della piastra ortotropa 
 
Figura 9.5: Modello locale. 
La necessità di questo modello locale deriva dal fatto che il programma di calcolo 
Sap 2000 consente di operare con carichi viaggianti uniformi e concentrati puntuali che 
agiscono su un frame. Per questa ragione nel modello globale è stato creato un frame 
sull'impalcato per l'applicazione del carico mobile. In questa maniera però il carico non 
è applicato direttamente alla p.o. ma scarica sui traversi. Questa condizione fa si che la 
modellazione del carico mobile fornisca risultati validi per tutta la struttura tranne che 
per la p.o.. In più in questo modo non è possibile considerare la diffusione del carico 
attraverso il calcestruzzo alleggerito e quindi una corretta impronta di carico. 
Si è creato quindi un modello locale che descrive solo 15 m di impalcato in modo da 
poter ottenere dei risultati affidabili sotto il carico dovuto al veicolo speciale. Il modello 
è composto solo da elementi shell aventi dimensione molto piccola (massimo 40 mm). 
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9.2.3 Modelli semplificati a tirante-puntone 
Nella struttura sono presenti delle zone di discontinuità, cioè delle zone in cui a causa 
di brusche variazioni dell'asse di un elemento, oppure per elementi definiti tozzi, non è 
possibile applicare la teoria classica delle travi. Per questa ragione non si potrà fare 
affidamento ai modelli precedenti. Una pratica soluzione del problema è l’utilizzo di un 
modello tirante puntone. Il metodo consiste nel ricondurre il meccanismo strutturale a 
un traliccio reticolare costituito da aste tese e compresse ed effettuare delle normali 
operazioni di verifica su quest’ultimo. Questi modelli sono stati utilizzati per il calcolo 




Per tutti gli elementi presenti nel modello generale e nel modello locale, sono state 
ricavate le sollecitazioni per le tutte le combinazioni di carico indicate nel Capitolo 8. 
Per elementi come le spalle e le fondazioni sono stati creati appositi modelli di calcolo 
non compresi nel modello generale che saranno esposti in seguito. 
10.1 Impalcato 
10.1.1 Tubo principale 
Per ogni combinazione l'elemento risulta teso, si condurrà quindi una verifica di 
resistenza in campo elastico utilizzando il metodo di Von Mises. Si riporta quindi la σid 
massima. 
Impalcato centrale 
Massimo ottenuto per la sezione di appoggio. 







Massimo ottenuto per la sezione di mezzeria. 






10.1.2 Traverso intermedio 
A causa di esigenze di modellazione il programma di calcolo per il modello globale 
non fornisce direttamente σid ma le sollecitazioni in termini di forze e momenti. 
Andando a favore di sicurezza si riportano i valori massimi presenti su tutto l'impalcato 
e le verifiche saranno condotte con questi ultimi. 
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Tabella 10.3:Sollecitazioni massime del traverso intermedio, modello globale. 
NEd [kN] Tx,Ed [kN] Ty,Ed [kN] M x,Ed [kN·m] M y,Ed [kN·m] 
124,3 -250,1 104,4 68,5 92,7 
 
Queste sollecitazioni sono state utilizzate direttamente per le verifiche di stabilità 
flesso-torsionale e collegamento traverso-tubo. La verifica di resistenza invece è stata 
condotta come visto in precedenza per il tubo principale, quindi dai valori riportati in 
Tabella 10.3 è stata ricavata la σid., per il modello globale, mentre il modello locale 
fornisce direttamente il valore sella tensione ricercata. 
              
 
   
 
              
 
   
 
Si ricorda che il modello locale è stato creato solo per valutare gli effetti del veicolo 
speciale sulla p.o. e sui traversi. Come si può notare, la condizione peggiore è fornita da 
modello globale che sarà quindi utilizzata in fase di verifica. 
10.1.3 Traverso finale 
Valgono le considerazioni fatte per il traverso intermedio. 
Tabella 10.4: Sollecitazioni traverso terminale. 
NEd [kN] Tx,Ed [kN] Ty,Ed [kN] M x,Ed [kN·m] M y,Ed [kN·m] 
451,4 1059,0 130,9 227,3 490,3 
 
Segue il calcolo di σid. 
          
 
   
 
10.1.4 Controvento di pianta 
Tabella 10.5: Sollecitazione nei controventi di pianta. 






10.2.1 Tubo principale arco 
Per la verifica di resistenza si riporta in Tabella 10.6 σid. 






Per le verifiche di stabilità dell'equilibrio e collegamento tubo-traverso arco sono 
necessarie anche le caratteristiche della sollecitazioni massime. Anche in questo caso 
procedendo a favore di sicurezza sono state considerati valori massimi presenti negli 
archi. 
Tabella 10.7: Sollecitazioni massime nell'arco. 
NEd [kN] Tx,Ed [kN] Ty,Ed [kN] M x,Ed [kN·m] M y,Ed [kN·m] 
4566,7 82,9 -130,9 -749,1 -679,4 
 
10.2.2 Traverso arco 
Vale quanto detto sopra per le sollecitazioni presenti nell'arco. 






Tabella 10.9: Sollecitazioni massime nell'arco. 
NEd [kN] Tx,Ed [kN] Ty,Ed [kN] M x,Ed [kN·m] M y,Ed [kN·m] 
-46,6 -331 190,4 -332,6 416,5 
 
10.3 Pendini 
Stato limite ultimo 
La combinazione che fornisce lo sforzo normale massimo è la SLU1. Data la 
simmetria della combinazione di carico considerata i pendini simmetrici rispetto alla 
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mezzeria del ponte avranno la medesima sollecitazione e potranno quindi essere 
accorpati nella seguente tabella. Per la numerazione degli elementi si fa riferimento alla 
Figura 3.16. 
Tabella 10.10: Sollecitazioni pendini. 
Strallo NEd [kN] Strallo NEd [kN] 
1-54 98,0 15-40 68,4 
2-53 114,5 16-39 64,2 
3-52 123,7 17-38 59,5 
4-51 117,2 18-37 54,8 
5-50 113,8 19-36 50,0 
6-49 109,0 20-35 45,8 
7-48 105,1 21-34 42,7 
8-47 100,7 22-33 39,2 
9-46 95,4 23-32 35,5 
10-45 91,2 24-31 35,8 
11-44 86,9 25-30 39,8 
12-43 82,0 26-29 53,7 
13-42 76,7 27-28 69,0 
14-41 72,2 - - 
10.4 Pile 
10.4.1 Pila Sud 
10.4.1.1 Pilastri 
Stato limite ultimo 
Per la verifica a pressoflessione deviata si sono ricavate le sollecitazioni per le 





Tabella 10.11: Sollecitazioni SLU pilastri pila sud. 
Combinazione Obiettivo NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
SLU13 Nmin -1229,8 160,5 -487,2 
SLU2 Nmax -4302,3 4681,6 -1715,8 
SLU2 MEd,x,max -1948,8 4777,9 1400,3 
SLU2 MEd,y,max -4302,3 4682 -1715,7 
 
Sollecitazioni per la verifica a taglio. 
 
Tabella 10.12: Taglio massimo pilastri Pila Sud. 
Direzione VEd,Max [kN] NEd [kN] 
x 619,6 -4302,3 
y 1114 -4302,3 
 
Stato limite d'esercizio 
Tabella 10.13: Sollecitazioni SLE pilastri pila sud. 
Combinazione NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
Caratteristica -2625 3193,5 -1148,5 
Frequente -2349 83,5 116,1 
Quasi Permanente -1835,2 108,9 61,9 
 
10.4.1.2 Trave 
Stato limite ultimo 
Tabella 10.14: Sollecitazioni SLU trave Pila Sud. 
Combinazione Obiettivo NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
SLU1 Nmax 242 776,9 -739,9 
SLU2 MEd,x,max 136,7 1317,8 -1131,9 




Sollecitazioni per la verifica a taglio. Non è stato riportato NEd perché la sezione è 
sempre tesa e il coefficiente σc, presente nella verifica a taglio, assume sempre valore 
unitario. 
Tabella 10.15: Taglio massimo trave Pila Sud. 




Stato limite d'esercizio 
Tabella 10.16: Sollecitazioni SLE trave pila sud. 
Combinazione NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
Caratteristica 232 883,5 762,6 
Frequente 204,7 17,3 116,9 
Quasi Permanente 149,2 110,3 12,6 
10.4.2 Pila nord 
10.4.2.1 Pilastri 
Stato limite ultimo 
Tabella 10.17: Sollecitazioni SLU pilastri pila sud. 
Combinazione Obiettivo NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
SLU13 Nmin -1358,3 117,5 73,7 
SLV1 Nmax -4513,4 -40,4 1029 
SLU2 MEd,x,max -4444,6 -115,7 -1609 
SLV1 MEd,y,max -1950,6 2553,1 -109,6 
 
Sollecitazioni per la verifica a taglio. 
Tabella 10.18: Taglio massimo pilastri Pila Nord. 
Direzione VEd,Max [kN] NEd [kN] 
x 365,4 -4444,6 
y 306,7 -2237,5 
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Stato limite d'esercizio 
Tabella 10.19: Sollecitazioni SLU pilastri Pila Nord. 
Combinazione NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
Caratteristica -2862,3 1086,7 135,7 
Frequente -2608,7 37,5 122,5 
Quasi Permanente -2096,1 27 115 
 
10.4.2.2 Trave 
Stato limite ultimo 
Tabella 10.20: Sollecitazioni SLU trave Pila Nord. 
Combinazione Obiettivo NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
SLU1 Nmax 255,2 -20,5 -604,1 
SLU2 MEd,x,max 119,3 -40,7 -939 
SLV1 MEd,y,max 192 59,1 -66,5 
 
Sollecitazioni per la verifica a taglio. 
Tabella 10.21: Taglio massimo trave Pila Nord. 




Stato limite d'esercizio 
Tabella 10.22: Sollecitazioni SLE trave Pila Nord. 
Combinazione NEd [kN] MEd,x [kN·m] MEd,y [kN·m] 
Caratteristica 260,2 5,4 144 
Frequente 232,7 4,7 145,2 




10.5 Fondazione Pile 
Le fondazioni delle pile sono uguali per entrambe le sponde. Per la verifica è 
necessario ricavare la sollecitazione presente nei pali tramite le sollecitazioni massime 
portate dalle sezioni di base delle pile. La condizione più gravosa si ha per la Pila Sud 
sotto combinazione SLU2. 
 
 




Figura 10.2: Modello di calcolo 2. 
La Tabella 10.23 fornisce le caratteristiche geometriche necessarie alle verifiche. 
Tabella 10.23: Caratteristiche geometriche. 
ey64 [m] ey67 [m] ix [m] ii [m] 
2 2 4,25 4,25 
 
Tabella 10.24: Caratteristiche geometriche. 




Nella Tabella 10.25 si riportano le sollecitazioni portate dalle sezioni di base della 
pila sud alla zattera di fondazione. 
Tabella 10.25: Sollecitazioni della base Pila Sud. 
Nodo Fx [kN] Fy [kN] Fz [kN] Mx [kN·m] My [kN·m] 
64 659,6 -533,9 -2861,3 764,5 -4489,8 
67 -1114,2 -112,0 -4303,5 1715,8 2744,3 
 
Si calcolano le azioni da applicare nel baricentro della palificata. 
                            
     
                             
                             
                                          
                             
                             
Ipotizzando un comportamento a piastra rigida della zattera di fondazione, 
giustificabile da un ragionevole spessore in confronto alla larghezza è possibile ricavare 
gli sforzi verticali per l'i-esimo palo. 
 
     
    
  
 
      
  
     
      
  




- np = 6 numero dei pali; 
- Jx , Jy momenti d'inerzia dei pali rispetto ad assi baricentrici paralleli ai 
  rispettivi assi X e Y: 
       
                
       
                
- xi , yi posizione dei pali. 
Tabella 10.26: Sollecitazioni verticali pali. 
Palo NEd [kN] Palo NEd [kN] 
1 1623 6 1389 
2 1555 7 1429 
3 1486 8 1360 
4 1526 9 1292 
5 1457 - - 
 
Si ricavano le forze orizzontali per l'i-esimo palo dovuto a Mz,tot con riferimento al 
modello di calcolo di Figura 10.2. 
     
         
   
  
In cui ri è la distanza dell'i-esimo palo dal baricentro della palificata. Seguono i 
risultati ottenuti nella Tabella 10.27. 
 
Tabella 10.27: Sollecitazioni orizzontali dovute da Mz,tot. 
Palo Fi,Mz [kN] Palo Fi,Mz [kN] 
1 98,4 6 69,6 
2 69,6 7 98,4 
3 98,4 8 69,6 
4 69,6 9 98,4 




Queste sollecitazioni si devo scomporre per le direzioni x e y: 
                    
                    
Si ricavano le sollecitazioni orizzontali dovute a Fx,tot e Fy,tot. 
     
      
  
          
     
      
  
          
In fine si sommano le componenti nella stessa direzione e si esegue la somma 
vettoriale. 
                 
 




Si riportano in Tabella 10.28 i risultati per tutti i pali. 
 
Tabella 10.28: Sollecitazioni orizzontali totali. 
Palo FEd [kN] Palo FEd [kN] 
1 19,2 6 150,1 
2 74,2 7 120,1 
3 142,6 8 139,9 
4 50,6 9 185,4 






Figura 10.3: Geometria spalla. 
Tabella 10.29: Dati geometria. 
b1 [cm] b2 [cm] ep [cm] H1 [cm] H2 [cm] H3 [cm]
 
L3 [cm] 
30 55 45 90 340 80 100 
 
- Fiv e Fio   forza verticale e orizzontale portata dall’impalcato; 
-         
  
  
  carico distribuito permanente non strutturale 
(pavimentazione); 
-     
  
  
   carico distribuito corrispondente all’azione della folla; 
- Sez A-A e B-B sono le due sezioni dove vengono condotte le verifiche e 
   quindi dove si devono trovare le sollecitazioni; 
- A1 e A3  parte del terreno di riporto che grava sulla zattera; 
- A2    parte di collegamento tra paraghiaia e muro frontale; 
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- ep    eccentricità tra asse del paraghiaia e asse del muro  
   frontale; 
- D = 6 m   interasse tara i due dispositivi di appoggio (…). 
Dopo aver definito la geometri del sistema e i carichi agenti, si può quindi esporre il 
modello di calcolo che è riportato in Figura 10.4. 
 
Figura 10.4: Modello di calcolo. 
 
Si procede con la definizione di tutti i carichi presenti nel modello: 
Carico dovuto alla presenza di carichi sopra il terreno di riporto 
Sulla parte di terreno a contatto con il paraghiaia si considerano applicati due carichi 
distribuiti corrispondenti alla pavimentazione e alla presenza di folla. Questa condizione 
provoca una spinta sulla spalla pari ad un carico distribuito costante. Le risultanti hanno 
valore: 











Ka  coefficiente di spinta attiva, già definito nelle caratteristiche del terreno. 
Spinta attiva del terreno 
Provo un carico orizzontale distribuito triangolare. La risultante è applicata ad un 
terzo dell’altezza del muro ed ha valore: 
   
 
 
             




Spinta dinamica del terreno 
Questa spinta è dovuta alla azione sismica. Porta ad un carico distribuito triangolare 
con tensione massima in superficie. La risultante però è stata applicata a metà della 
spalla come consigliato in normative di comprovata validità. 
   
 
 
              




Kad   coefficiente di spinta dinamica, ricavato tramite la sottrazione: 
                
In cui Kae è il coefficiente di spinta dinamica e statica assieme, che è possibile 
calcolare mediante la formula di Mononobe e Okabe: 
    
           
                            
              
             
 
        
In cui: 
- φ   angolo di attrito del terreno già riportato nelle caratteristiche del 
  terreno, 




-                 
Spinte dovute all’inerzia 
Sono le spinte dovute all’inerzia della spalla stessa e della parte di terreno sopra la 
zattera, agiscono sia in direzione orizzontale che verticale. Per il terreno si considerano 
soltanto le azioni orizzontali dato che quelle verticali non portano nessun contributo in 
termini di sollecitazione alla sezione di verifica. Le forze sono ricavabili tramite le 
formule: 
              




- γi   peso specifico dell’elemento considerato, terreno o c.a.; 
- Ai   area dell’elemento considerato; 
- Kh   coefficiente sismico orizzontale, ricavato con la formula
26
: 
      
    
 
       
- βm = 1  valore consigliato dalla normativa; 
-              accelerazione orizzontale massima attesa; 
- Kv   coefficiente sismico verticale, ricavato con la formula: 
                
Tabella 10.30: Valori forza d'inerzia [kN/m]. 
Ft FA1 Ffo Ffv Fpo Fpv
 
FA2o FA2v 





Si riportano i pesi propri dei vari elementi della spalla necessari per il calcolo delle 
sollecitazione nelle sezioni di verifica. Non sono stati riportati nei disegni precedenti, 
ma i pedici sono gli stessi utilizzati per le forze d’inerzia. 
Tabella 10.31: Pesi propri. 
Pp [kN/m] Pf [kN/m] PA2 [kN/m] 
6,7 46,7 4,9 
 
Azioni portate dall’impalcato 
In Figura 10.3 sono riportate come Fio e Fiv la denominazione generica per le azioni 
portate dall’impalcato. In seguito sono stati cambiati i nomi delle azioni in base alla 
combinazione considerata. I dispositivi di appoggio utilizzati per le spalle non 
trasmettono l'azione orizzontale nella direzione X globale, per questa ragione Fio = 0. 
Dato che la sezione di verifica alla base del muro frontale è sollecitata da presso-
flessione, la condizione più sfavorevole per il momento resistente è quella con minore 
                                                                        
26
 NTC 2008 §7.11.6.2.1 
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compressione. Qui è stata utilizzata una condizione di carico in cui non è presente il 
carico folla e il vento spira in direzione z positivo (SLU13). Per la condizione 
precedentemente detta la reazione sul singolo dispositivo di appoggio vale: 
               
Ci si riporta ad un carico al metro lineare dovuto alle due reazioni dei dispositivi di 
appoggio: 
     
     
 




Per quanto riguarda l'azione sismica la combinazione SLV1 fornisce per entrambi gli 
appoggi: 
               
Anche in questo caso si riporta il carico al metro lineare: 
     
     
 




Dopo aver definito tutti i carichi si può passare alla determinazione dei momenti 
sollecitanti le sezioni di verifica. Iniziamo quindi dalla sezione B-B: 
SLU 
           
     
 
         
     
 
        
     
 
            
                  
SLV 
        
     
 
                  
     
 
      
  
 
          
               
  
 
                             
                          
Tabella 10.32: Sollecitazioni sezioni B-B. 
 N [kN/m] M [kN] 
SLU 100,1 117,6 
SLV 143 186 
 
Lo stesso identico procedimento vale anche per la sezione di base del paraghiaia (A-
A). In questo caso però le risultanti delle forze distribuite presenti in Figura 10.4 vanno 
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riferite alla sola altezza del paraghiaia (H1). Si riportano direttamente le sollecitazioni 
che interessano la sez A-A: 
Tabella 10.33: Sollecitazioni sezione A-A. 
 N [kN/m] M [kN] 
SLU 6,7 1,78 
SLV 7,4 7,5 
 
10.7 Fondazione della spalla 
Per il calcolo delle sollecitazioni che interessano il singolo palo si devono 
considerare le azioni portate dal muro soprastante. Trattandosi di azioni riferite al metro 
lineare e avendo solo momento attorno all’asse y si è preferito ridurci ad uno schema 
piano in cui sono presenti solo due pali. 
 
Figura 10.5: Pianta della palificata. 
In figura si può vedere la pianta della fondazione. Con il retino tratteggiato è 




Figura 10.6: Modello di calcolo. 
f [m] d [m] H3 [m] t [m] b [m]
 
e [m] 





Le azioni presenti nel modello sono: 
- S1, S2   risultanti dovute alla spinta passiva de terreno; 
- Pt  peso del terreno di riporto a tergo del muro foratale che poggia 
  sopra la zattera; 
- NSLV, MSLV sollecitazioni portate dal muro soprastante (Tabella 10.32); 
-           
  
 
  taglio dovuto a tutte le forze orizzontale agenti sulla 
   spalla; 
- Np, Mp  sollecitazioni agenti sul baricentro dei pali dovute alle forze 
  appena enunciate sopra. Calcolate mediante le formule: 
              
                           
Si riporta nella seguente tabella i valori delle sollecitazioni. 
Tabella 10.34: Valore delle azioni. 
S1 [kN/m] S2 [kN/m] Pt [kN/m] NSLV [kN/m] MSLV [kN] Np [kN/m]
 
Mp [kN] 







Ipotizzando un comportamento a piastra rigida della zattera di fondazione, 
giustificabile da un ragionevole spessore in confronto alla larghezza, si possono 
direttamente calcolare le sollecitazioni normali sui due pali: 






              






            
Mentre le sollecita tagliante al metro lineare sarà: 




Taglio corrispondente ad una fila di pali (quelli che si posso vedere in Figura 10.5 e 
Figura 10.6): 
                 
Taglio agente sul singolo palo: 
   
  
 






Per una corretta progettazione della struttura, è necessario che sotto azione sismica si 
preveda la formazione di un meccanismo dissipativo stabile, nel quale la dissipazione 
sia limitata all’appoggio o a speciali dispositivi non utilizzati in questo caso27. Quindi i 
restanti elementi si prevede che abbiano un comportamento elastico. 
Coefficienti di sicurezza      
Si riportano tutti i coefficienti di sicurezza utilizzati nei calcoli successivi, tra cui    
indica quello utilizzato per le verifiche del tavolato. 
Tabella 11.1: Coefficienti di sicurezza. 
                             
1,05 1,05 1,25 1 1 1,5 1,15 1,5 
 
11.1 Impalcato 
11.1.1 Tubo principale 
Stato limite ultimo 
 
Figura 11.1: Sezione tubo principale dell'impalcato. 
Tabella 11.2: Caratteristiche della sezione. 





711,2 30 3,731 · 109 1,049 · 107 
                                                                        
27
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Per ovvie ragioni di simmetria il momento di inerzia e il modulo resistente elastico 
sono uguali per qualsiasi asse baricentrico. 
Verifica di resistenza 
La verifica di resistenza per questo elemento è stata condotta in campo elastico 
utilizzando, come previsto dalla normativa
28
, il criterio di resistenza di von Mises. Si 
determina quindi le σid mediante la formula: 
         
      
  
Il programma di calcolo determina automaticamente la sezione più sollecitata 
assieme al corrispondente valore di σid, la quale dovrà essere confrontata con la 
tensione: 
   
   
      
 
   
 
 






Impalcato AR2 Mzmax 95,01 338,1 
 
La verifica risulta ampiamente verificata. 
11.1.2  Traverso intermedio 
Stato limite ultimo 
 
Figura 11.2: Sezione traverso intermedio impalcato. 
                                                                        
28
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Tabella 11.4  Caratteristiche della sezione. 





390 300 12 11 3,022·108 5,404·107 
 
Verifica di resistenza 
A causa di particolari esigenze di modellazione dell'elemento, il programma di 
calcolo non fornisce direttamente la σid, che è stata quindi calcolata separatamente 
mediante le caratteristiche della sollecitazione (10.1.2). 









Verifica del collegamento traverso-tubo 
Il collegamento tra il traverso ed il tubo principale si realizza tramite saldatura a 
piena penetrazione; essa dunque non occorre che sia verificata ma è sufficiente 
controllarne la qualità in fase di esecuzione. E’ opportuno piuttosto escludere la crisi del 
profilo cavo sotto le azioni concentrate portate dal traverso, ovvero controllare che il 
tubo, sia in grado si trasferirle senza incorrere in collassi locali, crisi per punzona mento 
ecc., tenendo conto della geometria del collegamento stesso. A tale riguardo si fa 
riferimento alle prescrizioni fornite dall’Eurocodice29, il quale richiede il rispetto della 
seguente disuguaglianza: 
    
    
  
         




       
       
                                           
 
dove: 
-       sforzo normale di progetto trasmesso dal collegamento; 
-       resistenza assiale di progetto del collegamento saldato; 
-         momento interno di progetto agente nel piano del collegamento; 
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-         momento resistente di progetto nel piano del collegamento; 
-         momento interno di progetto agente fuori piano; 
-         momento resistente di progetto fuori piano. 
Per piano del collegamento si intende il piano orizzontale xy contenente sia l’asse del 
tubo che quello del traverso, come si vede osserva nella seguente Figura 11.3. 
 
Figura 11.3: Azioni trasmesse dal collegamento traverso tubo 
Le relazioni di calcolo per lo sforzo normale ed i momenti resistenti sono fornite 
dall’EC3 in funzione della tipologia del collegamento; nel nostro caso di unione 
Sezione ad I-Tubo si ha: 
            
                       
                         
                  
dove:  
-     
                        
                                                   
  
con          , in cui    rappresenta la massima tensione di compressione 
 (segno positivo) nel corrente (TUBO 711,2/30) in corrispondenza del 
 collegamento; 
-    :  resistenza a snervamento della membratura; 
-   :  spessore del tubo; 
-             
con:   :  massima lunghezza della connessione in direzione z, coincidente con 
 l’altezza del profilo; 
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    :   diametro esterno del tubo; 
-           
con:   :  massima lunghezza della connessione in direzione x, coincidente con 
 la larghezza della piattabanda. 
Per ogni combinazione considerata i due tubi principali dell'impalcato sono sempre 
tesi, di conseguenza il coefficiente kp ha valore unitario. In Tabella 11.6 sono riportate 
le sollecitazioni massime presenti nei traversi. 
Tabella 11.6: Sollecitazioni massime nei traversi intermedi. 
Mop,i,Ed [kNm] Mip,i,Ed [kNm] Ni,Ed [kN] 
68,5 92,7 124,2 
 
Si riporta nella Tabella 11.7 il valore dei coefficienti per il caso specifico. 






b1 [mm] β η 
1 30 300 390 0,548 0,422 
 
Segue la determinazione di sforzo normale e momenti resistenti riportati in Tabella 
11.8. 






689,7 1173 3537 
 
La [11.1] risulta quindi verificata: 
       . 
Un’altra verifica da effettuare per questa connessione è quella di punzonamento per 
taglio, verificabile con la disuguaglianza 
        
    
   
 
       
     
         
   
  
                                
dove: 
-   : spessore della flangia del traverso; 
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-          : area e modulo elastico attorno all’asse x del traverso.  
Nel nostro caso otteniamo: 
                      . 
Verifica soddisfatta. 
11.1.3 Traverso terminale 
Stato limite ultimo 
 
Figura 11.4: Sezione traverso terminale impalcato. 
Tabella 11.9: Caratteristiche della sezione. 





705,6 12 25 25 600 2,71·109 5,76·108 
 
Verifica di resistenza 
A causa di particolari esigenze di modellazione dell'elemento, il programma di 
calcolo non fornisce direttamente la σid, che è stata quindi calcolata separatamente 
mediante le caratteristiche della sollecitazione (10.1.2). 








Verifica a stabilità flesso-torsionale 
Data la quantità di irrigidimenti presenti si ritiene la verifica superata senza la 
necessità di condurre i calcoli svolti per il traverso intermedio. 
Verifica del collegamento traverso-tubo 
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La verifica è stata condotta come per il traverso intermedio. Si riporta nella Tabella 
11.11 le sollecitazioni presenti nel traverso. 
Tabella 11.11: Sollecitazioni massime nel traverso terminale. 
Mop,i,Ed [kNm] Mip,i,Ed [kNm] Ni,Ed [kN] 
227,3 490,3 451,4 
 
Si riporta nella Tabella 11.7 il valore dei coefficienti per il caso specifico. 






b1 [mm] β η 
1 30 600 705,6 0,992 0,844 
 
Seguono nella Tabella 11.13 lo sforzo normale e i momenti resistenti. 






3233 6658 9164 
 
La [11.1] risulta quindi verificata: 
       . 
Per quanto riguarda la verifica a punzonamento per taglio si riportano i dati della 
disequazione         
    
   
 
       
     
        
 
   
  
 
   
                     [11.2]. 
                           










11.1.4 Controventi di pianta 
Stato limite ultimo 
 
Figura 11.5: Controvento di piano. 
Tabella 11.14: Caratteristiche elemento. 
ϕ[mm] t [mm] d [mm] l [mm] h [mm] a [mm] α [°] β [°] 
48 40 47 280 8 5,657 43 46 
 
- ϕ  diametro barra; 
- t  spessore spiastra di collegamento al tubo; 
- d  diametro perno; 
- l  lunghezza base della piastra; 
- h  lato della sezione del cordone di saldatura; 
- a  altezza sezione di gola. 
Verifica di resistenza della barra 
La barra è sollecitata soltanto da sforzo normale, pertanto deve essere soddisfatta la 
disequazione: 
   
   
                                                                
dove: 
- NRd  sforzo normale resistente: 
    
     
   
 
Tabella 11.15: Verifica resistenza barra. 
Ned [kN] NRd [kN] Ned/ Nrd 





Verifica a rifollamento della piastra di collegamento 
Lo sforzo sollecitate è quello considerato in precedenza, mentre la resistenza a 
rifollamento è pari a: 
     
        
   
                                                           
Dove fyk è la tensione di snervamento minore tra l’acciaio del perno e quello della 
piastra collegata. 
Tabella 11.16: Verifica a rifollamento 
Ned [kN] Nb,Rd [kN] Ned/ Nrd 
78 792,8 0,082 
Verifica soddisfatta. 
Verifica della saldatura di collegamento piastra-tubo 
Si prevede di realizzare il collegamento tra piastra e tubo mediante due saldature a 
cordone d’angolo. L’asse della sollecitazione portata dalla barra passa per il baricentro 
delle saldature, le quali quindi non saranno sollecitate da momento flettente. Si riporta 
la scomposizione della forza lungo gli assi principali della saldatura e il calcolo delle 
tensioni agenti sulla sezione di gola ribaltata. 
                             
   
  
    
        
  
    
 
 
Tabella 11.17: Forze e tensioni sollecitanti 
Ned [kN] Nx [kN] Ny [kN] n⊥ [N/mm
2
] t  [N/mm
2
] 
78 54,2 56,1 17,7 17,1 
 
Per la verifica devono essere soddisfatte le seguenti condizioni: 
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Tabella 11.18: Verifica saldatura. 
β1 β2    
                        
0,7 0,85 24,9 248,5 17,7 301,7 
 
Verifica soddisfatta. 
Verifica del collegamento controvento-tubo 
Come visto in precedenza l'implacato è sempre teso. Le sollecitazioni massime 
presenti nella barra sono riportate nella Tabella 11.19. 
Tabella 11.19: Sollecitazioni nella barra di controvento di piano. 
Mop,i,Ed [kNm] Mip,i,Ed [kNm] Ni,Ed [kN] 
0 0 78 
 
Le relazioni da utilizzarsi in questo caso, potendo la connessione trasmettere soltanto 
sforzo normale e momento nel piano, sono le seguenti: 
              
               
                 
            
Per il caso specifico si riportano in Tabella 11.20 i parametri da utilizzare. 






b1 [mm] β η 
1 30 280 0 0 0,394 
 
Seguono nella Tabella 11.21 lo sforzo normale e i momenti resistenti. 









La [11.1] risulta quindi verificata: 
       . 
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La disuguaglianza per tutelarsi dalla rottura per punzonamento per taglio vale invece: 
                  . 
La verifica risulta soddisfatta. 
11.1.5 Piastra ortotropa 
Come detto in precedenza lo studio della piastra ortotropa è stato condotto mediante 
due modelli. Il primo che prevede un modello globale in cui la p.o. è stata modellata 
come un elemento shell avete rigidezza opportuna. Il secondo è un modello locale 
composto solo da elementi shell in cui è stato ricostruito solo una parte di impalcato. 
La verifica risulta soddisfatta se: 
             
 
   
 
Si riportano di seguito i dati ricavati: 
Modello globale 
Tabella 11.22: Tensioni modello globale [N/mm
2
]. 




Tabella 11.23: Tensioni modello locale [N/mm
2
]. 
Lamiera Superiore Nervatura 
71,6 156,7 
 




11.2.1 Tubo principale arco 
 
Figura 11.6: Sezione tubo arco. 
Tabella 11.24: Caratteristiche della sezione. 





711,2 40 4,77 · 109 1,34 · 107 
 
Si riporta nella seguente tabella i valori di σid a confronto con la tensione limite. 













Figura 11.7: Sezione traverso. 
Tabella 11.26: Tabella di confronto. 





400 20 4,32 · 108 2,16 · 106 
 
Si riporta nella seguente tabella i valori di σid a confronto con la tensione limite. 








La verifica risulta soddisfatta. 
Verifica collegamento Traverso-Arco 
La verifica è condotta come per i traversi dell'impalcato. Si riporta nella seguente 
tabella le sollecitazioni presenti nel traverso. 
Tabella 11.28: Sollecitazioni nel traverso. 
Mop,i,Ed [kNm] Mip,i,Ed [kNm] Ni,Ed [kN] 
332,6 416,5 -46,56 
 




Figura 11.8: Schema di calcolo. 
        
     
   
  
 
       
       
 
 
   
 
        
     
   
  
 
        
       
 
 
   
 
In Tabella 11.29 si riportano i coefficienti da utilizzare. 
Tabella 11.29: Parametri per la definizione delle resistenze 
kp t0 [mm] d1 [mm] d0 [mm] 
0,803 40 400 711,2 
 
Seguono nella Tabella 11.30 i momenti resistenti. 
Tabella 11.30: Sforzo normale e momenti resistenti per il collegamento. 
Mop,i,Rd [kNm] Mip,i,Rd [kNm] 
1312 1312 
 
La [11.1] risulta quindi verificata: 
       . 
La verifica risulta soddisfatta. 
11.3 Pendini 
Per la strallatura sono state utilizzate delle funi chiuse aventi le caratteristiche 
riportate in Tabella 11.31. Con il termine Npr si indica la pretensione iniziale da 





Tabella 11.31: Caratteristiche stralli. 
Strallo L[m] Φ[mm] As[mm
2
] Npr[kN] 
1-54 1,84 32 681 45,3 
2-53 5,1 32 681 45,9 
3-52 8,16 32 681 46,2 
4-51 11,04 32 681 45,8 
5-50 13,73 32 681 44,3 
6-49 16,23 32 681 42,4 
7-48 16,55 32 681 40,8 
8-47 20,67 32 681 39 
9-46 22,62 32 681 36,8 
10-45 24,36 32 681 35,1 
11-44 25,92 32 681 35,3 
12-43 27,27 32 681 31,2 
13-42 28,41 32 681 29 
14-41 29,33 32 681 27,1 
15-40 30,02 32 681 25,3 
16-39 30,47 32 681 23,5 
17-38 30,66 32 681 21,7 
18-37 30,56 32 681 19,9 
19-36 30,16 32 681 18,1 
20-35 29,41 32 681 16,5 
21-34 28,28 32 681 15 
22-33 26,7 32 681 13,3 
23-32 24,6 32 681 11,6 
24-31 21,84 32 681 10,2 
25-30 18,28 32 681 9,3 
26-29 13,55 32 681 10,3 







Verifica di resistenza 
Si conduce una verifica di resistenza a trazione, la quale si considera soddisfatta se 
vale la disequazione [11.3]. In Tabella 11.32 si riportano i valori per la verifica. 
 
Tabella 11.32: Verifica di resistenza. 
Pendino NEd NRd Ned/ Nrd 
52 123,7 583,71 0,212 
 
Verifica soddisfatta. 
11.3.1 Collegamento pendini-impalcato 
Il collegamento è stato realizzato mediante piastre saldate a piena penetrazione al 
tubo principale, alle quali viene fissato mediante collegamento a perno il capocorda 
dello strallo. Le piastre presentano tutte lo stesso spessore, lo stesso diametro del foro di 
inserimento del perno e lo stesso capocorda. Le verifiche che sono state condotte sono: 
- Verifica del capocorda; 
- Verifica dei requisiti geometrici della piastra; 
- Verifica a rifollamento; 
- Verifica collegamento tubo piastra. 
Per quanto riguarda la verifica del perno si considera compresa nella verifica del 
capocorda dato che i cataloghi forniscono una resistenza complessiva che tiene conto 
dei due elementi. 
 
Figura 11.9: Piastra di collegamento pendino-impalcato. 
 
Tabella 11.33: Caratteristiche piastra. 
d0 [mm] a [mm] c [mm] e [mm] t [mm] α [º] 




Per quanto riguarda questo elemento ci limitiamo a confrontare la resistenza a rottura 
fornita sul catalogo dal produttore con la maggiore sollecitazione portata dagli stralli di 
campata. Si riporta la tabella di confronto: 
Tabella 11.34: Tabella di confronto. 




Verifica dei requisiti geometrici della piastra 
 
 




 prevede che l'elemento che contiene il foro del perno soddisfi i 
seguenti requisisti dimensionali. 
  
       
     
 




       





      
       
   
 
Si riportano i valori per la piastra utilizzata facendo riferimento alla Figura 11.9. 
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Tabella 11.35: Limitazioni geometriche. 
t [mm] c [mm] a [mm] 
Limite Scelto Limite Scelto Limite Scelto 
13,2 20 30,4 67,5 51,9 67,5 
 
Il rispetta di queste limitazioni geometriche implica direttamente la verifica di 
resistenza della piastra per la sezione netta (decurtata della dal foro del perno) e per la 
sezione lorda. 
Verifica a rifollamento 
La verifica è stata condotta sulla piastra soggetta alla maggiore sollecitazione che nel 
caso specifico è quella che collega il pendino 52 all'implacato. Per le caratteristiche 
necessarie alla verifica si fa riferimento alla Tabella 11.33. 
La resistenza di calcolo a rifollamento si calcola mediante la [11.4]. 
Tabella 11.36:Tabella di confronto. 





Verifica collegamento tubo-piastra 
La verifica viene eseguita sulla piastra di collegamento del pendino 52. Le modalità 
di verifica sono state già esposte per il collegamento traverso-tubo. Data la geometria 
della piastra le sollecitazioni nel piano saranno ricavate mediante le seguenti formule: 
                  
                                
Per quanto riguarda il momento fuori piano (Mop,i,ed) risulta sempre uguale a zero. 
E' stata effettua la verifica per due condizioni di carico: 
1. Massimo sforzo normale (Ni,ed); 
2. Massimo momento sollecitante nel piano (Mip,i,Ed). 
Il primo caso si ottiene andando a considerare la massima sollecitazione derivante 
dai pendini per entrambe le forze F1 e F2. 
Per il secondo caso invece si considera la seguente combinazione di forze: 
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Si riportano nella seguente tabella le sollecitazioni necessarie alla verifica. 
Tabella 11.37: Sollecitazioni nella piastra di collegamento. 
Caso Mop,i,Ed [kNm] Mip,i,Ed [kNm] Ni,Ed [kN] 
1 0 0 215 
2 0 22 107,5 
 
Le relazioni da utilizzarsi in questo caso per il calcolo del momento e dello sforzo 
normale resistente sono le seguenti: 
 
Figura 11.11: Schema di calcolo. 
 
             
                                                    
                                                                      
          
In cui: 
-      nel caso in cui      (trazione); 




- fy0  tensione di snervamento del tubo. 
In Tabella 11.38 si riportano i parametri necessari al calcolo. 






b1 [mm] β η 
-0,136 1 30 760 0 0 1,07 
 










0 1538 2024 
 
Nella tabella si riporta la verifica condotta tramite la [11.1], con A si indica la parte 
sinistra della disequazione: 






Verifica a punzonamento per taglio 
E' necessario soddisfatta la seguente disequazione: 
     
 
  
   
   
  
 
   
   
    
    
   
  
 
   




Le azioni sollecitanti sono state prese dal caso 1. La verifica risulta soddisfatta. 
11.3.2 Collegamento pendini-arco 
Il collegamento è stato realizzato mediante piastre saldate a piena penetrazione al 
tubo principale. Le piastre presentano tutte lo stesso spessore, lo stesso diametro del 
foro di inserimento del perno, lo stesso capocorda, ma differente forma. Le verifiche 
saranno condotte per la piastra n°52 che collega il pendino più sollecitato. 
 




Tabella 11.41: Caratteristiche piastra. 
d0 [mm] a [mm] c [mm] e [mm] t [mm] α [º] 
63,5 67,5 67,5 7 20 6 
 
Verifica capocorda 
Il capocorda scelto è della stessa tipologia e dimensione che è stata utilizzata per il 
collegamento con l'impalcato. Per la verifica si rimanda quindi al 11.3.1. 
Verifica dei requisiti geometrici della piastra 
Come si può notare nella Tabella 11.41 i parametri dimensionali da controllare sono 
gli stessi che caratterizzano la piastra di collegamento pendino-impalcato. Per la verifica 
si rimanda quindi al 11.3.1. 
Verifica a rifollamento 
Le caratteristiche dimensionali della piastra utilizzate per la verifica a rifollamanto 
sono le stesse dalle piastre di collegamento pendino-impalcato. Per la verifica si 
rimanda al 11.3.1. 
Verifica collegamento tubo-piastra 
La verifica è stata condotta con le solite modalità utilizzate al punto 11.3.1. In questo 
caso come si può vedere in Figura 11.12 alla piastra è collegato un solo pendino. Si 
riportano i dati necessari alla verifica. 
Tabella 11.42: Sollecitazioni nella piastra di collegamento. 
Mop,i,Ed [kNm] Mip,i,Ed [kNm] Ni,Ed [kN] 
0 0 123,46 
 
Per il calcolo dei momenti resistenti e dello sforzo normale resistente si utilizzano le 
formule [11.5] e [11.6]. Nelle tabelle seguenti si riportano i relativi valori e i parametri 
necessari al calcolo. 
Tabella 11.43: Parametri per la definizione delle resistenze. 
np kp t0 [mm] hi [mm] b1 [mm] β η 




Tabella 11.44: Sforzo normale e momenti resistenti per il collegamento. 
Mop,i,Rd [kNm] Mip,i,Rd [kNm] Ni,Rd [kN] 
0 976,6 2831 
 
La verifica sarà condotta mediante la formula [11.1], con la lettera A si indica il 
valore della parte sinistra della disequazione. 
       
La verifica risulta quindi soddisfatta. 
Verifica a punzonamento per taglio 
E' necessario soddisfatta la seguente disequazione: 
     
 
  
   
   
  
 
   
   
    
    
   
  
 
   





La verifica risulta soddisfatta. 
11.4 Pile 
Le pile sono costituite da due portali in cemento armato. In Figura 11.13 si riportano 
i prospetti sia della pila Nord che della Sud, con l’indicazione degli elementi che 
successivamente saranno oggetto di verifica. 
11.4.1 Pila Sud 
 




Figura 11.14: Sezione A-A (pilastro) e sezione B-B (trave). 
 
Sezione A-A 
- Armatura longitudinale: 
 40ϕ20 in posizione 3 e 4. 
- Armatura trasversale: 
  staffe 2ϕ12 passo 15 cm; 
  staffe ϕ8 posizione 6 e 7. 
Sezione B-B 
- Armatura longitudinale: 
  32ϕ20 in posizione 3 e 4. 
- Armatura trasversale: 
  staffe 2ϕ12 passo 15 cm; 
  staffe ϕ8 posizione 6 e 7. 
 
Stato limite ultimo 
Tutti gli elementi componenti le pile sono soggetti a pressoflessione deviata. Per 
condurre la verifica è stato utilizzato il programma di calcolo Gelfi. Di seguito sono 
riportati i domini resistenti e i corrispondenti momenti resistenti. 
PILASTRO 




Figura 11.15: Dominio di resistenza Pila Sud M2 max. 
 
 
Figura 11.16: Dominio di resistenza Pila Sud M3 Max. 
 
 





Figura 11.18: Dominio di resistenza Pila Sud Nmin. 
Verifica a taglio 
Affinché sia soddisfatta la verifica a taglio deve valere la condizione: 
        
Il taglio resistente VRd è stato valutato come indicato in normativa
31
 sulla base di una 
schematizzazione a traliccio di Morsch. Da questo modella si ricava la resistenza di 
calcolo a "taglio trazione": 
           
   
 
                                                   
E la resistenza di calcolo a "taglio compressione": 
                   
  
         
       
                                      
In cui: 
- Asw  area dell'armatura trasversale; 
- s  interasse tra due armature trasversali consecutive (passo); 
- d  altezza utile della sezione; 
- fyd  resistenza di calcolo dell'acciaio; 
- α  angolo di inclinazione dell'armatura trasversale rispetto all'asse 
  della trave; 
- θ  inclinazione del puntone di calcestruzzo rispetto alla trave, 
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- f'cd  resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d'anima  
  (f'cd=0,5fcd); 
- αc  coefficiente maggiorativo pari a: 
- 1   per membrature non compresse; 
-   
   
   
   per               ; 
- 1,25  per                    ; 
-       
   
   
   per                ; 
- σcp  tensione media di compressione nella sezione (    
   
  
 ; 
- fcd   resistenza di calcolo a compressione del cls; 
- NEd  forza di compressione agente sull'elemento; 
- Ac   area della sezione dell'elamento. 
La resistenza a taglio è la minore delle due sopra: 
                    
Si riportano i dati utilizzati nelle [11.7] e [11.8] valide per ogni sezione della trave. 
 
Tabella 11.45: Dati verifica a taglio pilastro pila sud. 






dx 1933 mm f'cd 11,75 N/mm
2
 




2 α π/2 
fyd 391,3 N/mm
2 
s 150 mm 
 
VEd è massimizzata in entrambe le direzioni dalla solita combinazione, quindi si 
dovrà considerare un unico NEd. Si riportano quindi i coefficienti rimanenti. 
 
Tabella 11.46: Dati dipendenti dallo sforzo normale. 








Seguono in Tabella 11.47 i valori di taglio resistente. 
 
Tabella 11.47: Valori di verifica. 
Direzione VRsd [kN] VRcd [kN] VRd [kN] VEd [kN] 
x 1522 16180 1522 619,6 
y 2053 16370 2053 1114 
 
TRAVE 
Segue la verifica a tensoflessione. 
 
Figura 11.19: Dominio Pila Sud Trav M2 Max. 
 




Figura 11.21: Dominio Pila Sud Trav Nmin. 
Verifica a taglio 
Per il calcolo del taglio resistente sono ancora validi i valori riportati nella Tabella 
11.45. Dato che l'elemento è soggetto a tensoflessione si può assumere direttamente: 
     
Si riportano i valori di taglio resistente. 
Tabella 11.48: Nalori di verifica 
Direzione VRsd [kN] VRcd [kN] VRd [kN] VEd [kN] 
x 2053 15330 2053 548,5 
y 1522 15150 1522 669,7 
 
VERIFICA NODO TRAVE-PILASTRO 
 
Figura 11.22: Disposizione ferri nel nodo trave-colonna. 
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Gli angoli delle pile presentano una discontinuità geometrica dovuta alla brusca 
variazione della direzione dell'asse dell'elemento. Questa variazione porta ad una 
deviazione delle forze interne che genera la creazione di tensioni in direzione radiale σy, 
le quali in presenza di momento positivo, apertura del nodo, sono di trazione; mentre in 
presenza di momento negativo sono di compressione. 
 
 
Figura 11.23: Tensioni e tensioni principali all'interno di un nodo con momento positivo. 
 
Per una corretta valutazione di queste tensioni e una conseguente disposizione di 
un'adeguata armatura è necessario utilizzare un sistema tirante-puntone. Per quanto 
riguarda i nodi soggetti a momento positivo, in letteratura si possono trovare molteplici 
schemi possibili e la scelta è stata fatta in base ai risultati delle prove sperimentali di I. 
H. E. Nilsson
32
. I quali, come riportato in figura..., mostrano che il momento ultimo di 
rottura trovato durante le prove (MRU) e quello di progetto (MU) differiscono fortemente 
in base alla disposizione dell'armatura. 
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Figura 11.24: Risultati prove sperimentali eseguite da Nilsonn. 
 
Si è scelto la soluzione (in alto a destra in Figura 11.24) che garantisce almeno che il 
rapporto MRU/MU sia uguale a 1. Per elementi di grandi dimensioni è bene disporre delle 
staffe a ventaglio che possano direttamente incassare lo forzo di trazione. Il traliccio 
isostatico resistente è stato scelto di conseguenza è ed è riportato in Figura 11.25. 
Con una linea continua sono rappresentate le aste tese, mentre con una linea 
tratteggiata sono rappresentate le aste compresse. Sono stati numerati solo gli elementi 
necessari per la determinazione dell'armatura. 
 
Tabella 11.49: Angoli traliccio. 






Figura 11.25: Schema nodo trave-colonna. 
In cui: 
- Fc  risultante di compressione; 
- Ft  risultante di trazione. 
Ipotizzando in via semplificativa che la sezione di trave e pilastro siano soggette a 
flessione semplice deve essere necessariamente Fc = Ft. Allo stato limette ultimo: 
                     
Attraverso semplici conti si ricavano le forze nelle aste tese. 
Tabella 11.50: Forze nelle aste tese. 
F1 [kN] F2 [kN] F3 [kN] 
442,5 442,5 553,2 
 
Si può quindi determinare l'armatura minima da disporre in coincidenza delle aste del 
traliccio. Per quanto riguarda la forza che interessa l'asta 1 si considera direttamente 
incassata dall'armatura a taglio del pilastro che è stata prolungata all'interno del nodo. 
 
      
  
   
         
      
  
   
         





Stato limite di esercizio 
PILASTRO 
11.4.1.1 Verifica delle tensioni di esercizio 
Nella Tabella 11.52 si riportano i limiti tensionali previsti dalla normativa
33
. 






Caratteristica 24,9 360 
Quasi Permanente 18,67 - 
 
Per la determinazione delle tensioni di esercizio è stato usato il programma di calcolo 
Gelfi. Nella Tabella 11.52 si riportano i risultati ottenuti. 






Caratteristica 9,24 210,2 
Quasi Permanente 0,75 - 
11.4.1.2 Verifica a fessurazione 
La verifica a fessurazione è stata condotta andando a definire inizialmente lo stato 
limite di fessurazione a cui far riferimento; quest'ultimo è funzione della condizioni 
ambientali e dalla sensibilità dell'armatura. 
Ai pilastri corrisponde una classe di esposizione XC4 che corrispondo a condizioni 
ambientali aggressive. L'acciaio ordinario è considerata armatura poco sensibile. 
Utilizzando questi dati si può ricavare le condizioni di verifica
34
. 
Tabella 11.53: Criteri di verifica dello stato limite di fessurazione. 
Combinazione Stato limite 
Condizione di 
verifica 
Frequente Apertura delle fessure             
Quasi Permanente Apertura delle fessure             
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In cui wd è il valore di calcolo delle aperture delle fessure. La verifica può essere 
condotta mediante un metodo semplificato, che pone limiti al diametro (ϕmax) e 
all'interferro (imax) delle barre longitudinali in funzione della tensione dell'acciaio e del 
limite di apertura della fessura
35
. 
I valori limite riportati, sono quelli corrispondenti ad una tensione nell'acciaio 
compresa nell'intervallo: 
        
 
   
                                                    
 
Tabella 11.54: Verifica a fessurazione. 
Combinazione σs,max [N/mm
2
] ϕmax [mm] imax [mm] ϕd [mm] id [mm] 
Frequente Compressa 32 300 20 181 
Quasi Permanente 0,1 25 200 20 181 
 
TRAVE 
11.4.1.3 Verifica delle tensioni di esercizio 
In Tabella 11.55 si riportano i valori ottenuti. 






Caratteristica 4,64 161,4 
Quasi Permanente 0,16 - 
 
11.4.1.4 Verifica a fessurazione 
In Tabella 11.56 si riportano i valori di tensione dell'acciaio per le due combinazioni. 





Quasi Permanente 30,44 
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I valori di tensione nell'acciaio sono compresi nell'intervallo [11.9] quindi i limiti da 
rispettare sono quelli riportati in Tabella 11.54. 
11.4.2 Pila Nord 
 
 
Figura 11.26: Pila Nord. 
 
Figura 11.27: Sezione A-A (pilastro) e sezione B-B (trave). 
Sezione A-A 
- Armatura longitudinale: 
 32ϕ20 in posizione 3 e 4. 
- Armatura trasversale: 
  staffe 2ϕ12 passo 15 cm; 




- Armatura longitudinale: 
  32ϕ20 in posizione 3 e 4. 
- Armatura trasversale: 
  staffe 2ϕ12 passo 15 cm; 
  staffe ϕ8 posizione 6 e 7. 
 
Stato limite ultimo 
PILASTRO 
Segue la verifica a pressoflessione. 
 
 
Figura 11.28: Dominio Pila Nord M2 Max. 
 
 




Figura 11.30: Dominio Pila Nord N Max. 
 
 
Figura 11.31: Dominio Pila Nord N min. 
Verifica a taglio 
Per il calcolo del taglio resistente sono ancora validi i valori riportati in Tabella 
11.45. Si riporta in tabella lo sforzo normale e i coefficienti dipendenti. 
Tabella 11.57: Dati dipendenti da sforzo normale. 
NEd [kN] σcp [N/mm
2
] αc 
-2237,5 0,746 1,032 
-4444,6 1,482 1,063 
 




Tabella 11.58: Valori di verifica. 
Direzione VRsd [kN] VRcd [kN] VRd [kN] VEd [kN] 
x 1522 16110 1522 365,4 
y 2053 15820 2053 306,7 
 
TRAVE 
Segue la verifica a tensoflessione. 
 
 
Figura 11.32: Dominio Pila Sud Trav M2 Max. 
 




Figura 11.34: Dominio Pila Sud Trav N min. 
 
Verifica a taglio 
Per il calcolo del taglio resistente sono ancora validi i valori riportati in Tabella 
11.45. Per quanto riguarda il taglio sollecitante si considererà solo quello in direzione y 
locale dato che quello in direzione x assume valori non rilevanti. Dato che l'elemento è 
soggetto a tensoflessione il coefficiente αc assume valore unitario. I valori di taglio 
saranno quindi i medesimi ricavati per la trave della Pila Nord. Si riportano i valori 
sollecitanti e resistenti. 
Tabella 11.59: Valori di verifica. 
VRsd [kN] VRcd [kN] VRd [kN] VEd [kN] 
1522 15150 1522 621,2 
 
Verifica nodo trave-pilastro 
Per la verifica di questa parte si può far riferimento direttamente a quella condotta 
sulla Pila Nord. 
Stato limite di esercizio 
PILASTRO 
11.4.2.1 Verifica delle tensioni di esercizio 










Caratteristica 2,1 3,01 
Quasi Permanente 0,83 - 
11.4.2.2 Verifica a fessurazione 
In Tabella 11.62 si riportano i valori di tensione dell'acciaio per le due combinazioni. 





Quasi Permanente Compressa 
 
Per le combinazioni sopra riportate la sezione risulta interamente compressa 
rendendo quindi inutile la verifica a fessurazione. 
 
TRAVE 
11.4.2.3 Verifica delle tensioni di esercizio 
In Tabella 11.62 si riportano i valori ottenuti. 






Caratteristica 0,26 53,13 
Quasi Permanente 0,36 - 
 
11.4.2.4 Verifica a fessurazione 
In Tabella 11.56 si riportano i valori di tensione dell'acciaio per le due combinazioni. 









I valori di tensione nell'acciaio sono compresi nell'intervallo [11.9] quindi i limiti da 
rispettare sono quelli riportati in Tabella 11.54. 
11.4.3 Determinazione dell’armatura della zattera in ca 
In questo caso siamo di fronte ad un elemento per il quale si deve ricorrere a schemi 
semplificati di calcolo. La definizione di un traliccio resistente risulta molto difficile. Si 
è deciso quindi di utilizzare uno schema a favore di sicurezza, che prevede l’utilizzo 
delle travi equivalenti riportate nel seguente disegno. 
 
 
Figura 11.35: Modello di calcolo. 
 
Sono statti ipotizzati degli incastri sulle sezioni coincidenti con il bordo di imposta 
della pila. La sezione di verifica delle travi equivalenti sono le sezioni A-A e B-B che si 
possono vedere in figura. Da questo schema si ricava una momento sollecitante sui due 
piani yz e xz paria a: 
Tabella 11.64: Momenti sollecitanti. 
MEd,AA [kN/m] MEd,BB [kN/m] 
14690 8560 
 




Tabella 11.65: Armatura. 








Il differente numero di armatura superiore è dovuto ad un infittimento delle barre in 
corrispondenza dei punti di collegamento delle pile con le zattere 
Si riportano i momenti resistenti corrispondenti e il confronto con i sollecitanti. 













14690 16558 0.887 8560 14834 0,577 
 
Verifica soddisfatta. 
Verifica a punzonamento della zattera 
È necessario verificare a punzonamento la zattera sotto l’azione del palo più 
sollecitato che risulta essere il palo n°1. La normativa
36
 prevede che sia individuato un 
perimetro di verifica come riportato in figura. 
 
In cui: 
- d l'altezza utile della zattera; 
- u1 perimetro di verifica. 





Tabella 11.67: Caratteristiche geometriche. 
d [mm] 2d [mm] 
1732 3464 
 
Si riporta in Figura 11.36 il perimetro individuato 
 
Figura 11.36: Perimetro di verifica. 
Il perimetro di verifica interseca altri pali e parte della pila, per questa ragione si 
ritiene superata la verifica a punzonamento dato che non sarà possibile avere la tipica 













La verifiche da condurre su questo elemento sono essenzialmente sulle sezioni 
maggiormente sollecitate del paraghiaia e del muro frontale. Abbiamo condotto anche 
una verifica a frettaggio, necessaria alla disposizione dell’armatura al di sotto dei 
dispositivi di appoggio. 
Verifica di resistenza 
 
Figura 11.37: Sezioni di verifica spalla. 
Le due sezioni oggetto di verifica sono soggette a presso flessione retta. Dato che si 
tratta di un muro e che le sollecitazioni sono riportate al metro lineare, per la verifica le 
sezioni saranno lunghe un metro. Le sollecitazioni da utilizzare sono quelle riportati 
nelle Tabella 10.32 e Tabella 10.33; sono stati presi i valori più sfavorevoli, che 
corrispondono alla combinazione SLV. Per l’esecuzione del calcolo abbiamo utilizzato 
il software Gelfi. 
In Figura 11.37 sono riportate le sezioni di verifica. Le armature verticali, quelle 
determinanti per il momento resistente di questo elemento, sono composte da ϕ 16/14,2 
disposte simmetricamente rispetto all’asse longitudinale del muro. 




Figura 11.38: Dominio di resistenza sezione B-B 
Anche se sufficiente il dominio resistente, si riportano anche la verifica tramite 
confronto fra momento resistente e sollecitante. 
Tabella 11.68: Verifica di resistenza sez. B-B. 
Med [kN·m] Mb,Rd [kN·m] Med/ Mb,Rd 
172,3 299,4 0,575 
 
Verifica soddisfatta 
Si passa ora alla verifica della sezione A-A. 
 
Figura 11.39: Dominio di resistenza sezione A-A 
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Tabella 11.69: Verifica di resistenza sez. A-A. 
Med [kN·m] Mb,Rd [kN·m] Med/ Mb,Rd 
5,4 123,6 0,044 
 
Verifica soddisfatta. 
Dimensionamento armatura di frettaggio 
 
Figura 11.40: Andamento delle tensioni all'interno della spalla 
L’azione concentrata verticale di compressione indotta dalla campata laterale sulla 
spalla introduce la necessità di disporre barre di armatura atte ad incassare le trazioni 
che si formano localmente. A causa del fatto che la zona da studiare, detta zona D, non 
rientra nel campo della teoria di De Saint Venant, occorre far riferimento ai cosiddetti 
modelli tirante-puntone. A causa del fatto che il risultato che si ottiene con questi 
modelli essenzialmente coincide con quello fornito da formule semi-empiriche, faremo 
riferimento, per semplicità, a queste ultime. Il nostro caso è riportato in Figura 11.40. 
Come si osserva, si hanno in totale all’interno del muro tre azioni di fenditura, due 
immediatamente al di sotto del dispositivo di appoggio (Z1) ed una tra i due appoggi 
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(Zy). Per la determinazione della prima si fa riferimento al prisma equivalente di 
dimensione d1; per esso, le formule empiriche forniscono il valore dell’azione di 
fenditura pari a: 
 
          




-   : azione di compressione massima proveniente dal dispositivo di appoggio; 
-   : lunghezza di applicazione del carico, corrispondente al diametro del disco 
di base; 
-            , con    dimensione del prisma equivalente. 
Nella seguente tabella riportiamo tutti i dati necessari a definire Z1. L’azione Fa 
trasmessa dall’appoggio è la massima proveniente dalla campata laterale (tabella). 
 
Tabella 11.70:Parametri di calcolo dell'azione di fenditura Z1 
Comb. Fa [kN] d1[mm] i [mm] b [mm] b0 [mm] 
Nmin campata 
laterale 
220 1225 4800 4800 370 
 
L’azione di fenditura che otteniamo vale: 
             
Dividendo per la tensione di calcolo di snervamento dell’armatura otteniamo l’area 
minima: 
     
  
   
          
la quale è riconducibile ad almeno 2ϕ14 (307,9 mm2). Vista l’esigua quantità di 
acciaio richiesto, si è deciso di omettere tale armatura, affidando il compito ai ferri 
orizzontali già disposti allo scopo di armatura diffusa; che consiste in barre ϕ14 disposte 
ad un interasse di circa 220 mm. 
Per quanto concerne l’azione di fenditura Zy, essa si ricava sfruttando le regole delle 
travi parete ad un campo. Essa è definita dalla seguente relazione: 
   






-     : massimo momento nella trave parete, da valutarsi con la teoria della 
trave; 
-  : braccio di leva, come mostrato in figura. 
Il momento      va definito su uno schema di trave appoggiata di interasse i, in cui 
il carico è rappresentato dalla tensione σ di equilibrio alla base del muro; il braccio di 
leva z è invece fornito dalla seguente relazione, per        : 




in cui: H: altezza totale del muro. 
Definiamo dunque nella seguente tabella tutti i parametri necessari, assieme al 
momento    . 
Tabella 11.71: Parametri per la definizione dell'azione Zy 
H [mm] z [mm] σ [N/mm] Mmax [kNm] 
3400 2250 88,79 483,45 
  
Otteniamo dunque la seguente azione di frettaggio: 
              
la quale richiede un’armatura minima 
     
  
   
           
A copertura di tale armatura poniamo 5ϕ14 che valgono: 
                 




11.6 Zattera di fondazione della spalla 
 
Figura 11.41: Modelle di calcolo per la zattera. 
La zattera di fondazione è un elementi volutamente tozzo e quindi si rende necessario 
per il suo calcolo utilizzare un sistema tirante puntone. Si dovrà ricercare quindi un 
traliccio isostatico resistente all’interno della zattera e condurrete le verifiche su 
quest’ultimo. Sarà necessario posizionare le forze agenti in modo da poter ricreare più 
fedelmente possibile la condizione limite reale. La verifica è stata condotta su una parte 
della zattera che comprende quattro pali, per poi distribuire le armature trovate sulle 
restanti parti (Figura 11.41). Si sono considerate delle fasce sopra i pali e tra di essi alle 
quali si fa riferimento per il calcolo delle risultanti per le distribuzione delle armature. 
Tabella 11.72: Dimensione delle fasce. 
A [cm] B [cm] 
85 80 
 
Si è previsto l’utilizzo di tre diversi tralicci. Il primo agente sul piano π1 riporta 
l’azione del muro come risultanti sui piani π2 e π3 perpendicolari al primo, su questi 
piani ci sono altri due tralicci che riportano l’azione direttamente ai singoli pali. Nelle 
figura è riportato lo schema di calcolo utilizzato. 
Per il primo traliccio le forze derivanti dal muro sono posizionate nella risultante di 
compressione e trazione della sezione di base. Il loro valore sarà uguale a: 
                                 






-            posizione dell’asse neutro rispetto al bordo del lembo 
compresso; 
-        numero di barre presenti nella fascia di riferimento (A); 
-           
   area di una barra ϕ16; 
Ft è stata posizionata lungo l’asse dell’armatura tesa. Fc è stata posizionata nel 
baricentro della parte compressa della sezione, quindi a y/2 dal bordo esterno. 
 
Figura 11.42: Traliccio resistente piano π1. 
Tabella 11.73: Angoli del primo traliccio. 
θ13 [°] θ12 [°] Θ42 [°] 
53 60 51 
 
Attraverso semplici calcoli si ricavano le azioni nei pali e le forze nelle aste tese. 
Tabella 11.74: Forze primo traliccio. 
Rt [kN] Rc [kN] F1 [kN] F2 [kN] 




A questo punto si può determinare l’armatura minima da porre nella fascia A 
parallelamente all’asse x globale. Ovviamente come si vede dal disegno l’asta 1 ci 
permette di trovare l’armatura da disporre superiormente, mentre tramite l’asta 2 si 
ricava quella inferire. 
      
  
   
          
Sono stati disposti 4ϕ16 sopra e sotto nello spessore della fascia A (85 cm) stando 
quindi ampiamente sopra il limite minimo. 
                             
  
Il secondo traliccio è posto sul piano π2. La componente di compressione nei pali 
ricavata nello schema precedente (Rc), viene divisa per i due pali presenti e applicata in 
direzione contraria anche nella parte superiore del traliccio per rendere il sistema 
equilibrato. Queste ultime due forze sono state posizionate ai quarti della rispettiva 
fascia di competenza (B). 
 
Figura 11.43: Traliccio resistente piano π2. 
θ65 [°] Θ78 [°] 
49 49 
 
Si ricava quindi la forza nell’asta 5: 
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E quindi l’area minima necessaria sarà: 
      
  
   
        
Anche in questo caso sono stati disposti 4ϕ16 sulla parte inferiore, distribuiti su uno 
spessore di 80 cm; corrispondenti ad un area maggiore di quella necessaria: 
                  
  
Il terzo traliccio è posizionato sul piano π3. Anche in questo caso la componente di 
trazione nei pali ricavata nello schema precedente (Rt), viene divisa per i due pali 
presenti e applicata in direzione contraria anche nella parte inferiore del traliccio per 
rendere il sistema equilibrato. Queste ultime forze sono state applicate ai quarti delle la 
fascia di competenza (B), di 80 cm. 
Si ricava quindi la forza nell’asta 7: 
           
E quindi l’area minima necessaria sarà: 
      
  
   
          
 
Figura 11.44: Traliccio resistente piano π3. 
Anche in questo caso sono stati disposti 4ϕ16 sulla parte superiore, distribuiti su uno 
spessore di 80 cm; corrispondenti ad un area maggiore di quella necessaria: 




11.7 Verifica palificata della spalla 
 
Figura 11.45: Sezione palo. 
Tabella 11.75: Dati palo. 
dp [cm] d [cm] Lp [m] Wp [kN] Mrd,p [kN·m] 
50 44,5 15 73,6 135 
 
In cui Lp e Wp sono rispettivamente lunghezza e peso del palo. 
La sezione è armata longitudinalmente con 10ϕ16 e come armatura trasversale sono 
state disposte staffe ϕ8 passo 12 cm. 
Le verifiche che saranno condotte sono: 
- Verifica a carico limite; 
- Verifica alle azioni orizzontali; 
- Verifica a taglio del palo. 
Verifica a carico limite 
Il carico limite del singolo palo è dato dalla somma di tre aliquote: 
              
La resistenza alla punta (Qp) è calcolabile tramite la formula: 
                                                               
Dove: 
- σv1   tensione verticale dovuta al peso del terreno alla profondità della 
punta: 
              
 
   
 
- Nc = 9  coefficiente tabellato in funzione del rapporto Lp/dp; 
- Cu3   valore della coesione presente nel terreno al livello della punta; 
- AB   area trasversale della punta, in questo caso corrispondente alla 
sezione del palo. 
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La resistenza laterale (Qs) dovrà essere calcolata come somma dei contributi dei vari 
strati del terreno in cui è immerso il palo, tramite la formula: 
                                                                    
Dove: 
-   valore tabellato in funzione di Cu e della tipologia di palo   
 (trivellato): 
Tabella 11.76: Calcolo coefficiente α. 
 25 < Cu < 70 Cu > 70 
α                     0,35 
 
  Si ricava per i vari strati: 
Tabella 11.77: Valore coefficiente α. 
Strato 1 2 3 
α 0,445 0,35 0,35 
 
-     lunghezza dell’i-esimo  strato del terreno considerato. 
Si riportano i valori per i tre strati considerati. 
Tabella 11.78: Resistenza laterale dei vari strati. 
Qs1 [kN] Qs2 [kN] Qs3 [kN] 
159 341,2 465,9 
 
Per una portata laterale totale uguale a: 
                            
Quindi il carico limite del singolo palo è: 
               
Si deve considerare una decurtazione della capacità portante dovuta agli effetti di 
gruppo. In maniera cautelativa si può assumere un coefficiente di efficienza       . 
La capacità portante del singolo palo passerà a: 





 prevede l’applicazione di un coefficiente di sicurezza in base alle 
prove eseguite sui pali. In questo caso abbiamo assunto        pari a quattro prove di 
carico. Quindi si ricava: 
     
      
 
          
Si riporta in Tabella 11.79 il confronto tra sollecitazione e carico limite per il palo 
più sollecitato. 
Tabella 11.79: Verifica carico limite. 
N [kN] Qlim [kN] 
476,3 544,5 
 
Dal confronto dei valori la verifica risulta soddisfatta. 
Verifica alle azioni orizzontali 
Per la determinazione del carico limite di un palo verticale sotto azione di una forza 
orizzontale si fa riferimento alla teoria di Broms. La quale prevede tre diversi casi che 
sono: palo corto, palo intermedio e palo lungo. A queste tre situazioni corrispondono tre 
diverse condizioni limite che sono funzione, a parità di caratteristiche del terreno, di 
lunghezza e momento resistente del palo. 
 
Figura 11.46: Comportamento a palo lungo. 
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Per non dilungarci nella trattazione si riporta direttamente che i pali presentano un 
comportamento a palo lungo. Definita questa condizione si può direttamente ricavare la 
forza orizzontale massima (Hlim) tramite la formula: 
 
                       
     
     
          
           
 
Anche in questo caso si applica il coefficiente di sicurezza ξ visto in precedenza. Si 
riporta quindi la tabella di confronto con le sollecitazioni per la verifica. 
 
Tabella 11.80: Tabella di confronto. 





Verifica a taglio del palo 
La verifica a taglio sarà condotta riconducendo la sezione del palo ad una 
rettangolare equivalente per poi applicare il procedimento utilizzato usualmente per le 
travi. 
I due parametri della sezione equivalente necessari per i calcoli sono la larghezza 
(beq) e l’altezza utile (deq) ricavabili mediante le formule: 
                
                    
  
 
        
Affinché sia soddisfatta la verifica a taglio deve essere verificata la condizione: 
        
Mentre Vrd sarà valutato come indicato in normativa
38
 sulla base di una 
schematizzazione a traliccio di Morsch, avente come elementi resistenti: le armature 
trasversali, le armature longitudinali, il corrente compresso di calcestruzzo e i puntoni 
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d’anima inclinati. Da questo modello si può ricavare la resistenza di calcolo a “taglio 
trazione”: 
             
   
 
                      
E la resistenza di calcolo a “taglio compressione”: 
                    
  
         
       
 
Dove: 
- Asw area dell’armatura trasversale; 
- s interasse tra due armature trasversali; 
- fyd resistenza di calcolo dell’acciaio; 
- α angolo di inclinazione dell’armatura trasversale rispetto all’asse della 
trave; 
- ϑ inclinazione dei puntoni di calcestruzzo rispetto all’asse della trave; 
- f’cd resistenza a compressione ridotta del calcestruzzo d’anima (f’cd = 0,5fcd); 
- αc coefficiente maggiorativo pari a: 
1  per membrature non compresse; 
-   
   
   
  per              ; 
-        per                   ; 
-       
   
   
   per               ; 
- σcp tensione media di compressione nella sezione (    
   
  
); 
- fcd resistenza di calcolo a compressione del cls; 
- Ned forza di compressione agente sull’elemento; 
- Ac area della sezione dell’elemento. 
La resistenza a taglio della trave sarà uguale alla minore delle due sopra: 
                    







Tabella 11.81: Dati verifica. 
Dati Valore 


















A questo punto si può ricavare il taglio resistente che sarà riportato nella tabella di 
confronto: 
Tabella 11.82: Verifica. 




La verifica risulta soddisfatta. 
11.8 Verifica palificata pile 
 
Figura 11.47: Sezione palo. 
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Tabella 11.83: Caratteristiche della sezione. 
dp [cm] d [cm] Lp [m] Wp [kN] Mrd,p [kN·m] 
120 112,2 20 565,5 716,8 
 
Il palo è realizzato mediante trivellazione. La sezione è armata longitudinalmente 
con 18ϕ16 e come armatura trasversale sono state disposte staffe ϕ10 passo 10 cm. 
Le verifiche che saranno condotte sono quelle già viste per la palificata precedente. 
Verifica a carico limite 
La resistenza alla punta si calcola mediante la formula [11.10]. Si riportano in tabella 
i dati necessari: 
Tabella 11.84: Resistenza alla punta. 
σv1 [N/mm
2
] Nc [kN] Cu5 [Kg/cm
2
] 
0,373 9 2,29 
 
Segue: 
           
La resistenza laterale (Qs) dovrà essere calcolata tramite la formula [11.11]. Si 
forniscono i dati necessari: 
 
Tabella 11.85: Valori coefficiente α. 
Strato 1 da 2 a 5 
α 0,436 0,35 
 
Si riportano i valori per i cinque strati considerati. 
Tabella 11.86: Resistenza laterale dei vari strati. 
Qs1 [kN] Qs2 [kN] Qs3 [kN] Qs4 [kN] Qs5 [kN] 
343,2 835 1101 923,6 362,6 
 
Per una portata laterale totale uguale a: 
                                   
Quindi il carico limite del singolo palo è: 
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 Si vanno ora a considerare gli effetti di gruppo tramite il coefficiente di efficienza 
      . La capacità portante del singolo palo passerà a: 
                         
Si applica ora il coefficiente di sicurezza previsto in normativa        
corrispondente all’effettuazione di quattro prove di carico. Quindi si ricava: 
     
      
 
         
Si riporta la tabella comparativa per effettuare la verifica. 
Tabella 11.87: Tabella di verifica. 
Palo Ned [kN] Qlim [kN] 
1 -1623 2288 
 
La verifica risulta soddisfatta. 
Verifica alle azioni orizzontali 
Anche in questo caso siamo in presenza di un comportamento a palo lungo. si può 
quindi ricavare direttamente la forza orizzontale massima (Hlim) tramite la formula: 
 
                       
     
     
          
           
 
Anche in questo caso si applica il coefficiente di sicurezza ξ visto in precedenza. Si 
riporta quindi la tabella di confronto con le sollecitazioni per la verifica. 
 
Tabella 11.88: Tabella di confronto. 









Verifica a taglio del palo 
I due parametri della sezione equivalente necessari per i calcoli sono la larghezza 
(beq) e l’altezza utile (deq) ricavabili mediante le formule: 
                 
                    
  
 
           
Si può passare a ricavare la resistenza di calcolo a “taglio trazione”: 
             
   
 
                      
E la resistenza di calcolo a “taglio compressione”: 
                    
  
         
       
 
Si riporta nella seguente tabella i dati necessari: 
Tabella 11.89: Tabella di verifica. 
Dati Valore 


















A questo punto si può ricavare il taglio resistente che sarà riportato nella tabella di 
confronto: 
Tabella 11.90: Verifica. 
Palo Ved [kN] Vrd [kN] 
9 185,4,8 421
 
La verifica risulta soddisfatta. 
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11.9 Stabilità dell'equilibrio 
11.9.1 Archi 
Nella progettazione di strutture in acciaio snelle le verifica di stabilità rivestono un 
ruolo fondamentale. Nel caso in esame avendo scelto la tipologia di ponte ad arco gli 
elementi componenti le due arcate sono sempre soggetti a compressione e dato che si è 
voluto contenere il più possibile le dimensioni delle sezioni a favore di una certa 
snellezza della struttura questa verifica risulta sicuramente di primaria importanza. 
L'Eurocodice
39
 prevede una verifica semplificata che divide il comportamento 
dell'arco nel piano e fuori piano. In entrambi i casi il carico critico Ncr è espresso da: 
     
 
   
 
 
                                                             
dove: 
- Ncr  si riferisce alla forza in corrispondenza degli appoggi, 
- s  è la semilunghezza dell'arco; 
- EJ  è la rigidezza flessionale dell'arco nel suo piano; 
- β  è il fattore relativo alla lunghezza di libera inflessione. 
Si riportano nella seguente tabella i dati geometrici dell'arco. 
 
Tabella 11.91: Dati arco [m]. 
f l s p 
28 140 77,06 5 
 
Il coefficiente β viene ricavato mediante il grafico in Figura 11.48. 
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Figura 11.48: Determinazione di β nel piano. 
 
In tabella si riportano i dati necessari al calcolo e il valore di β. 
Tabella 11.92: Determinazione fattore β. 
m f/l β 
20 0,2 0,45 
 
Per il caso fuori piano il coefficiente β è così definito: 
        
I cui valori si ricavano tramite le due tabelle riportate in seguito. 
 
 





Figura 11.50: Determinazione di β2. 
Per quanto riguarda il coefficiente qH si considera uguale a q e cioè che tutto il carico 
è trasmesso mediante tiranti. 
Si riportano i dati necessari al calcolo di β. 
Tabella 11.93: Determinazione β. 
β1 β2 β 
0,65 0,65 0,423 
 
Si può quindi calcolare il carico critico mediante la [11.12] , indichiamo con il 
pedice "z" l'azione riferita al piano dell'arco e con "y" quella che agisce fuori piano. 
Tabella 11.94: Tabella di verifica [kN]. 
NEd Ncrz Ncrz 
-4566,7 -8187 -9287 
 
La verifica risulta quindi soddisfatta, ma trattandosi di un ponte un po' più particolare 
rispetto a quelli considerati dalla normativa, ad esempio i pendini sono sempre 
considerati verticali, si è deciso di effettuare un'ulteriore verifica per maggiore 
sicurezza. 
La verifica che si va ad eseguire è il cosiddetto "Metodo A" riportato in normativa. 
In questo caso però la determinazione del carico critico Ncr sarà effettuata con un'analisi 
di buckling lineare. 
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L'analisi di buckling consente di ricavare il moltiplicatore dei carichi (λ) che porta 
all'instabilizzazione della struttura secondo determinate forme di instabilizzazione (ψ). 
L'analisi si concretizza mediante la soluzione del problema di autovalori riportato: 
             
Dove: 
- K  è la matrice di rigidezza del sistema; 
- G  è la matrice di rigidezza geometrica funzione del vettore dei 
  carichi r; 
- λ  autovalori; 
- ψ  autovettori; 
Data quindi la dipendenza dell'analisi dalla condizione di carico, si deve quindi 
andare a selezionare delle combinazioni considerate più significative. Le condizioni di 
carico considerate sono quelle già utilizzate agli SLU. 
Dall'analisi si è ricavato che il moltiplicatore di collasso dei carichi più piccolo è 
quello corrispondente alla combinazione di carico SLU1 che prevede il carico folla 
applicato su tutto l'impalcato. 
 
Figura 11.51: Forma di buckling per condizione di carico SLU1 (λ=3,72). 
 
Come si può vedere dalla Figura 11.51 la forma di buckling corrispondente al 
moltiplicatore più basso prevede l'instabilizzazione dell'arco fuori piano. Per quanto 
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riguarda l'instabilizzazione nel piano dell'arco non è stata riscontrata nei successivi 
modi ricavati. 
L'analisi di buckling ci consente di andare a considerare nel nostro modello l'effetto 
delle imperfezioni con maggiore precisione. La normativa
40
 prevede che si ricavi il 
minimo moltiplicatore delle forze (γu) relativo alla configurazione delle forze 
(combinazione SLU1), necessario al raggiungimento della resistenza caratteristica delle 
sezioni trasversali dell'arco senza prendere in conto l'instabilità. Andando a considerare 
soltanto la resistenza a compressione degli archi il moltiplicatore delle forze γu risulta 
essere: 
        
Definito questo parametro si può determinare la snellezza della struttura: 
    
  
 
      
Quindi ora è possibile scalare opportunamente la forma di buckling e assegnarla 
come imperfezione alla struttura con ampiezza massima paria a: 
             
   
  
 
      
 
   
     
 
In cui: 
- α  fattore di imperfezione per la curva di instabilità relativa. In 
  questo caso curva C → α = 0,49; 
- Wel  modulo di resistenza elastico; 
- As  area della sezione trasversale dell'arco; 
- χ  fattore di riduzione: 
  
 
        
 
-                      
In tabella si riportano i valori necessari al calcolo. 
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] α ϕ χ e0 [mm] 
8,435 · 104 1,34 · 107 0,49 1,658 0,377 96,12 
 
Applicando la forma di buckling opportunamente scalata tramite e0 alla struttura 
indeformata si tiene conto delle imperfezioni nel modello globale. 
Una volta determinato il λ critico si procede con il determinare Ncr per gli archi; il 
quale a questo punto è facilmente ricavabile andando a moltiplicare lo sforzo normale 
sollecitante NEd ricavato dalla combinazione SLU1 per il moltiplicatore λ. Dato che 
nella forma di buckling gli archi si instabilizzano completamente e non in una singola 
parte localizzata si è deciso di utilizzare come sforzo normale stabilizzante la media di 
tutti quelli ricavati dai frame componenti gli archi per la combinazione SLU1. Di 
seguito si il valore di Ncr ricavato come specificato sopra. 
Tabella 11.96: Determinazione Ncr. 
NMed [kN] Ncr [kN] 
-3466 -12890 
 
A questo punto si può procedere con la verifica per instabilità per elementi soggetti a 
compressione e a momenti flettenti in assenza di fenomeni di instabilità flesso-
torsionali. Dovrà essere soddisfatta la condizione: 
       
           
 
         
           
   
   
 
 
         
           
   
   
 
   
Tutti i coefficienti presenti nella disequazione sono già stati definiti in precedenza. 
Come sollecitazioni andando a favore di sicurezza si prendono le massime su tutto l'arco 
anche se la combinazione SLU1 fornisce il massimo sforzo normale in una sezione 
differente rispetto a quella in cui si riscontrano i massimi momenti flettenti. 
Come Ncr si utilizza quello riportato in Tabella 11.96. 
Si riportano i valori sollecitanti utilizzati: 
Tabella 11.97: Sollecitazioni. 
NEd [kN] MEd,y [kN·m] MEd,y [kN·m] 
4566,7 679,4 749,1 
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Il risultato della disequazione è: 
       
La verifica risulta soddisfatta. 
11.9.2 Traverso intermedio 
Verifica a stabilità flesso-torsionale 
La verifica è stata condotta sulla parte di traverso che collega la piastra ortotropa con 
il tubo principale dell'impalcato. La normativa prevede che la verifica si soddisfatta se è 
valida la disequazione: 
   
    
                                                                            
Il momento resistente di progetto per l’instabilità è definito come41: 
         
   
   
                                                                    
dove: 
- χLT  fattore di riduzione per stabilità flesso torsionale: 





        
       
 
 
-                                 
   
-     
- f: tiene in considerazione la reale distribuzione del momento flettente tra i 
ritegni torsionali dell’elemento inflesso: 
                           
 
  
- αLT  fattore di imperfezione; 
-           ; 
-       snellezza adimensionale: 
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-          fattore correttivo, corrispondente ad una distribuzione parabolica, 
- Mcr  momento critico elastico di instabilità torsionale: 
      
 
   
              
 




   
   
 
- Lcr  lunghezza di libera inflessione laterale; 
- GJt  rigidezza torsionale del profilo; 
- Ψ  fattore che tiene conto della distribuzione del momento flettente: 
            
  
  






- MA; MB  momenti flettenti agenti agli estremità. 
Tabella 11.98: Dati verifica flesso-torsionale. 
Lcr [m] Ψ 
Mcr 
[kN·m] 
λL f αLT ΦLT χLT 
0,146 1 1,088·10
6 
0,022 1,024 0,49 0,457 1,07 
 
Sono stati definiti tutti gli elementi per calcolare il momento resistente, si riporta 
quindi la tabella di verifica. 
 
Tabella 11.99 Tabella di confronto. 
MEd [kN·m] Mb,Rd [kN·m] MEd/ MRd 
68,5 290,7 0,235 
Verifica superata. 
11.9.3 Pile 
Per quanto riguarda le pile il problema della stabilità è stato affrontato mediante il 
metodo della colonna modello. Sono stati determinati i grafici momento interno (Mint)-
curvatura (χ) delle sezioni dei pilastri relative agli sforzi normali massimi. La curva è 
stata successivamente sovrapposta con la retta momento esterno (Mest)-curvatura (χ). 






Combinazione NMax direzione x 
 
Figura 11.52: Pila piccola Comb NMax direzione x. 
La retta che rappresenta il momento esterno in funzione della curvatura interseca la 
curava momento interno- curvatura quindi siamo nella condizione di stabilità. 
Le successive verifiche sono state condotte con il programma di calcolo Gelfi. 
Quest'ultimo fornisce la retta Mest-χ solo considerando il momento del secondo ordine 
(MestII). Così facendo la retta deve necessariamente passare per l'origine. Si dovrà quindi 
valutare il momento esterno del primo ordine massimo possibile andando a determinare 
l'intercetta della retta parallela a Mest-χ e tangente alla curva Mint-χ come mostrato in 
Figura 11.53. 
 























Si riportano quindi tutti i risultati nelle Tabella 11.100 e Tabella 11.101 . 
Tabella 11.100: Colonna modello Pila Sud. 
Combinazione Direzione NEd [kN] MEd [kN·m] MRd [kN·m] 
Nmin X 1229,8 160,5 5618 
NMax X 4302,2 4681,6 7976 
M2Max X 1948,8 4777,9 6170 
M3Max X 4302,2 4681,6 7976 
Nmin Y 1229,8 487,2 4253 
NMax Y 4302,2 1715,8 6157 
M2Max Y 1948,8 1400,3 4717 
M3Max Y 4302,2 1715,7 6156 
 
Pila nord 
Tabella 11.101: Colonna modello Pila Nord. 
Combinazione Direzione NEd [kN] MEd [kN·m] MRd [kN·m] 
Nmin X 1358,3 117,5 4920 
NMax X 4513,4 40,44 7217 
M2Max X 1950,6 2553,1 5359 
M3Max X 4444,6 115,7 7170 
Nmin Y 1358,3 73,7 3656 
NMax Y 4513,4 1029 5612 
M2Max Y 1950,6 109,6 4030 
M3Max Y 4444,6 1609 5571 
 
La verifica risulta soddisfatta per entrambe le pile. 
11.10 Verifiche di deformabilità 
Pur essendo molto difficile reperire in normativa dei parametri di confronto adeguati 
per gli abbassamenti massimi, in letteratura si ricava il valore di L/500 come 
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indicazione di massima a cui riferirsi. Si richiede dunque che le campate rispettino, per 
la combinazione caratteristica dei carichi, i seguenti limiti: 
 
Tabella 11.102: Frecce limite per le campate centrale e laterali per combinazione rara. 
Campata wL/2 [mm] vL/2 [mm] 
Centrale 280 280 
Laterale 40 40 
Carichi Permanenti + accidentali 
 
I valori massimi di spostamento dell'impalcato a cui far riferimento sono ricavabili 
dalla combinazione caratteristica (Tabella 8.5). 
Tabella 11.103: Frecce per combinazione rara per campate centrale e laterale. 
Campata wL/2 [mm] vL/2 [mm] 
Centrale 54,7 58,7 
Laterale 38,6 1,1 
Carichi Permanenti + accidentali 
 
















11.11  Lunghezze di ancoraggio e diametro mandrino 
Armatura longitudinale 
La lunghezza di ancoraggio dell’armatura longitudinale viene determinata tramite 
l’equilibrio tra l’azione di trazione presente nella barra in condizione di snervamento e 
la risultante delle forze di aderenza tra acciaio e conglomerato
42
. 




   
   
 
In cui fbd è tensione di aderenza ultima per barre in zona compressa, per le barre in 
zona tesa il valore sarà diviso per 1,5. Si riportano in tabella i valori per le barre 
utilizzate in funzione del cls utilizzato. 
Tabella 11.104: Lunghezza di ancoraggio. 
ϕ [mm] cls lc [cm] lt [cm] 
14 
25/30 55 80 
28/35 50 70 
35/45 40 60 
40/50 40 55 
16 
25/30 60 90 
28/35 55 80 
35/45 45 70 
40/50 45 65 
20 
25/30 75 110 
28/35 70 100 
35/45 60 85 
40/50 50 80 
 
Staffe 
Per quanto riguarda le staffe l’Eurocodice prevede che la lunghezza del tratto 
successivo alla piegatura sia: 
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Con un minimo di 50 mm. Si riportano in tabella i valori per le barre utilizzate. 
 
Tabella 11.105: Lunghezza successiva alla piegatura. 







Per garantire che la barra non sia danneggiata dalla piegatura, sono fissati dei 
diametri minimi dei mandrini
43
: 
               
               
Si riportano in tabella le limitazioni per le barre utilizzate. 
Tabella 11.106: Diametro minimo del mandrino. 
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11.12  Copriferro 
La determinazione del copriferro è stata fatta mediante la tabella riportata in 
normativa
44, la quale riporta i minimi in funzione della classe del cls e dall’aggressività 
dell’ambiente. Per ogni valore è stata aggiunta una tolleranza di posa (Δc) che varia dai 
5 ai 10 mm e 10 mm in più dovuti al fatto che abbiamo una costruzione con vita 
nominale di 100 anni (VN). Per quanto riguarda i pali i mini valori sono forniti 
direttamente in funzione del diametro
45
, ai quali sono stati aggiunte le tolleranze di 
posa. 












Pile C40/50 XC4 Aggressivo 30 5 10 45 
Spalla C28/35 XC3 Ordinario 25 5 10 40 
Piastra di  
fondazione spalla 






40 10 10 55 
Pali fondazione  
spalla 
C25/30 XC2 Ordinarie 50 5 - 55 
Pali fondazione  
pila 
C25/30 XC2 Ordinarie 60 5 - 65 
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Il costante sviluppo tecnologico e la costante ricerca di strutture architettonicamente 
innovative e pregevoli, ha portato negli ultimi anni alla progettazione di passerelle 
pedonali sempre più snelle e leggere. Queste caratteristiche implicano però la comparsa 
di nuove problematiche come l'interazione ponte-pedone. 
Il fenomeno è ormai ben noto e ha suscitato grande interesse dopo i fatti che hanno 
caratterizzato il ponte Millennium Bridge di Londra e il Ponte Solferino a Parigi. 
Entrambi poco dopo la loro inaugurazione sono stati chiusi per eccessive vibrazioni 
indotte dall'azione dovuta dai pedoni. La soluzione al problema in entrambi i casi è stata 
ottenuta con l'installazione di smorzatori con conseguente riduzione dell'oscillazione 
della struttura. 
 
Figura 12.1: Millennium Bridge a Londra. 
 
Figura 12.2: Ponte Solferino a Parigi. 
Le vibrazioni dovute al passaggio pedonale devono essere considerate come uno 
stato limite di esercizio, cioè deve essere garantito un livello minimo di comfort, da 
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definire, nell'utilizzo della struttura da parte dell'utenza. Ponti con livelli di vibrazioni 
non trascurabili trasmettono un senso di instabilità e insicurezza sui pedoni che lo 
attraversano. Questo non è di certo ammissibile per opere di grande importanza inserite 
in contesti urbani densamente popolati. In più la costruzione di un'opera ad uso 
esclusivo pedonale che però disattende, anche se parzialmente, la sua funzione primaria, 
a causa di vibrazioni eccessive dovute all'interazione ponte-pedone, risulta un paradosso 
progettuale inaccettabile. 
In generale un pedone che cammina o corre sopra un ponte, trasmette un'azione 
dinamica all'impalcato in direzione verticale, longitudinale e trasversale. Ognuna di 
queste tre azioni può essere descritta da una funzione periodica caratterizzata da 
frequenza nota come riportato nella tabella. 
Tabella 12.1: Frequenze tipiche. 
Tipo f [Hz] 
Passeggio           
Corsa         
 
Il problema delle vibrazioni eccessive, si può presentare ogni qual volta che le 
frequenze naturali di vibrazione della struttura si avvicinano a quelle dovute all'azione 
dei pedoni riportate in tabella; in questo caso la risposta della struttura si amplifica 
raggiungendo valori che dovranno essere oggetto di verifica. Proprio per questo motivo 
per strutture massive e caratterizzate da grande rigidità, come generalmente venivano 
costruite in passato, il problema delle vibrazioni risultava trascurabile. 
In più esiste un altro fenomeno, detto lock-in, che può andare ad aggravare la 
condizione del ponte. E' stato rilevato sperimentalmente che quando un pedone avverte 
le oscillazioni di una passerella, tende a modificare la propria andatura andando ad 
allineare la frequenza di camminata con quella di oscillazione del ponte. Questa 
condizione provoca un aumento della risposta della struttura dato che si trova sollecitata 
da una forzante in fase e con la stessa frequenza, e quindi prossimo ad una condizione di 
risonanza. 
Per affrontare il problema della valutazione delle vibrazioni eccessive, sono state 
utilizzate le linee guida previste dai seguenti documenti: 
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- Setrà - Assessment of vibrational behaviour of footbridges under pedestrian 
loading; 
- UK national Annex to Eurocode 1: actions on structures - Part 2: traffic loads 
on bridges; 
- JRC - Design of lightweight footbridges for human induced vibrations; 
che rappresentano le maggiori fonti di informazioni a livello europeo sull'argomento. 
In particolare le verifiche sulla struttura oggetto di progettazione sono state eseguite 
seguendo lo schema proposto dal primo testo. Gli altri due testi sono stati utilizzati 
come confronto e supporto alla trattazione. 
12.1 Modello di calcolo 
Il procedimento per la determinazione del livello di confort raggiunto dalla struttura 
si può suddividere nei seguenti punti: 
- Classificazione dell'opera; 
- Scelta del livello di comfort; 
- Determinazione del livello di rischio; 
- Definizione dei casi di carico di progetto; 
- Determinazione dei carichi da traffico. 
12.1.1 Classificazione dell'opera 
Il primo passo è la scelta della classe del ponte in base ai criteri riportati in seguito: 
- Classe I: Passerella urbana che collega aree densamente popolate, che 
  viene utilizzato spesso da folle dense e che è sottoposta a carichi 
  molto pesanti; 
- Classe II: Passerella urbana che collega aree popolate, sottoposta a carico 
  pesante e che occasionalmente può essere caricata su tutta la sua 
  superficie. 
- Classe III: Passerella ad utilizzo standard, che occasionalmente può essere 
  attraversata da grandi gruppi di persone, ma mai caricata su tutta 
  la sua superficie calpestabile; 
- Classe IV: Passerella raramente utilizzata, costruita per collegare zone 
  scarsamente popolate. 
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Spetta al committente coadiuvato dal progettista scegliere la classe del ponte in 
funzione delle caratteristiche di cui sopra, tenendo in considerazione le possibili 
variazioni di traffico nel tempo. Tuttavia la scelta non è vincolata dalle caratteristiche 
appena riportate. Una classe più alta può essere scelta per una maggiore prevenzione nei 
riguardi delle vibrazioni; mentre una classe più bassa può essere scelta per limitare i 
costi di costruzione o per lasciare una maggiore libertà nella progettazione 
architettonica, ovviamente a scapito del comfort degli utilizzatori. 
Nel caso in esame, il ponte è situato in una zona periferica e nelle vicinanze di una 
piccola stazione ferroviaria si è quindi scelto la classe III. 
12.1.2 Scelta del livello di comfort 
Per la determinazione del livello di comfort si utilizza come parametro di risposta 
della struttura, la massima accelerazione verticale e orizzontale dell'impalcato (aMax). Si 
definiscono quindi tre livelli di comfort ad ognuno dei quali sono associati degli 
intervalli di accelerazione come riportato in tabella: 
- Confort massimo: le accelerazioni della passerella sono praticamente  
   impercettibili dagli utenti; 
- Confort medio: le accelerazioni della passerella sono appena percepite 
   dagli utenti; 
- Confort minimo: sotto configurazioni di carico che si verificano raramente 
   le accelerazioni della passerella sono percepite dagli utenti 
   ma sono ancora tollerabili; 
- Non tollerabile. 




Massimo            
Medio            
Minimo            








Massimo             
Medio               
Minimo              
Non tollerabile          
 
Per evitare la presenza di fenomeni di lock-in, è comunque opportuno limitare le 
accelerazioni orizzontali a 0,10 m/s
2
. 
La classificazione del comforto riportata sopra non ha validità assoluta. Il concetto di 
comfort è altamente soggettivo, un determinato valore di accelerazione può essere 
percepita in maniera molto diversa a secondo dell'individuo. 
La scelta del livello di comfort deve essere fatta in funzione dell'importanza del 
ponte, ma si può tenere in considerazione anche il tipo di utenza presente; ad esempio si 
può richiedere un livello di comfort più alto in presenza di un utenza maggiormente 
sensibile come anziani o disabili, i quali hanno generalmente tempi di attraversamento 
maggiore. Viceversa si potrebbe scegliere un livello di comfort minore per passerelle 
poco estese. 
Nel caso in esame anche se la luce non è trascurabile, il ponte non è di particolare 
rilevanza, e si potrebbe quindi accettare un livello di comfort medio. 
12.1.3 Determinazione dei livelli di rischio 
Per le passerelle di classe da I a III è necessario valutare il livello di rischio di 
risonanza dovuto al traffico pedonale. Si dovrà quindi determinare le frequenze dei 
modi propri di vibrare della struttura andando a considerare due condizioni: massa a 
ponte scarico e massa del ponte caricato per la sua intera area calpestabile da un carico 
dovuto ai pedoni pari a 70 kg/m
2
. 
Anche in questo caso sono stati definiti vari livelli di rischio in funzione delle 
frequenze proprie della struttura: 
- Livello 1: massimo rischio di risonanza; 
- Livello 2: medio rischio di risonanza ; 
- Livello 3: basso rischio di risonanza; 
170 
 
- Livello 4: rischio di risonanza trascurabile. 
Nella tabella seguente sono associati ai livelli di rischio un intervallo di frequenza. 
Tabella 12.4: Classificazione dei livelli di rischio per oscillazioni verticali e longitudinali. 
Livello f [Hz] 
4       
2         
1           
2           
3         
4     
 
Tabella 12.5: Classificazione dei livelli di rischio per oscillazioni trasversali. 
Livello f [Hz] 
4         
2           
1           
2           
3           
4       
 
12.1.4 Definizione dei casi di carico di progetto 
In funzione della classe della passerella e del livello di rischio di risonanza 
corrispondente ad ogni modo di vibrare sono stati definiti tre casi di carico: 
- Caso 1: folla sparsa; 
- Caso 2: folla molto densa; 
- Caso 3: folla molto densa e uniformemente distribuita. 
La scelta del caso da utilizzare viene fatta tramite la seguente tabella. 
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Tabella 12.6: Casi di carico. 
Classe ponte 
Livello di rischio di risonanza 




II Caso 1 Caso 3 
I Caso 2 Caso 2 Caso 3 
 
Ad ogni caso di carico corrisponde un carico specifico. Nel caso in esame trattandosi 
di un ponte di classe III si studierà solo il Caso 1. 
12.1.5 Determinazione dei carichi da traffico 
L'azione trasmessa da un pedone all'impalcato può essere ben rappresentata da una 
serie di Fourier: 
                                                                  
 
   
                          
In cui: 
- G0  forza statica corrispondente al peso dei pedoni per la componente 
  verticale; 
- G1  ampiezza della seconda armonica; 
- Gi  ampiezza dell'i-esima armonica; 
- fm  frequenza dell'azione; 
- φi  angolo di fase; 
- n  numero di armoniche prese in considerazione. 
I valori consigliati dalle linee guida francesi per i vari parametri della [11.1] sono 
riportati nella seguente tabella: 
Tabella 12.7: Valori dei coefficienti per le prime due armoniche. 
Componente G0 [N] G1 [N] G2 [N] φ2 [rad] φ3 [rad] 
Verticale 700 280 70 π/2 π/2 
Trasversale - 35 7 π/2 π/2 
Longitudinale - 140 35 π/2 π/2 
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Questo risulta essere il contributo dato da un singolo pedone, ma ovviamente nel 
caso reale può capitare che sul ponte possano agire contemporaneamente più pedoni, 
ognuno con la propria componente statica, frequenza e fase. E' facilmente intuibile che 
trattare il problema considerando i singoli contributi sarebbe una strada difficilmente 
percorribile. La soluzione proposta è quella di ricavare un numero equivalente di pedoni 
(Neq) distribuiti uniformemente sull'impalcato ai quali compete per tutti un carico 
dinamico avente una certa frequenza e fase. Questa condizione deve dare la stessa 
risposta massima in termini di accelerazione di un sistema realistico caratterizzato da 
folla random. Mediante l'esecuzione di vari test sono state fornite le seguenti relazioni 
per la determinazione di Neq in funzione della densità della folla. 
                             
                                
In cui: 
- ξ  è il rapporto di smorzamento della struttura; 
- N  numero di pedoni sulla passerella. 
E' possibile quindi andare a definire i carichi da applicare alla struttura per condurre 
la verifica. Si riporta quelli relativi al caso di studio cioè ponte di Classe III nella 
condizione di folla spara (Caso 1). 
                          
 
 
   
                                                                  
 
 
                                        
                         
 
 
   
In cui: 
- d  è la densità di folla definita come pedoni al metro quadrato che 




Tabella 12.8: Densità di folla. 





- ψ  coefficiente che tiene conto del rischio di risonanza 
corrispondente ad ogni forma modale. 
 
Figura 12.3: Determinazione coefficiente ψ, a sinistra oscillazioni verticali, a destra per trasversali. 
 
Tra la [11.1] e le [11.2] ci sono delle piccole differenze dovute al fatto che 
quest'ultime sono definite come carico distribuito al metro quadro mentre la prima 
rappresenta un carico puntuale. Per i casi 1 e 2 è sufficiente considera solo la prima 
armonica, mentre per il caso 3 è necessario considerare anche la seconda armonica. 
Per applicare i carichi in maniera corretta al modello di calcolo è necessario 
procedere come segue: 
- Ogni componente di carico deve essere applicata sulla struttura separatamente 
dalle altre; 
- Ogni carico deve avere la medesima frequenza del modo di vibrare a cui è 
associato; 
- La distribuzione spaziale dei carichi deve seguire la forma del modo di 
vibrare; in particolare il verso del carico deve essere concorde con lo 
spostamento dovuto alla forma modale. 
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12.2 Determinazione del livello di comfort per la passerella 
12.2.1 Livelli di rischio 
Nelle seguenti tabelle si riportano i risultati ottenuti dall'analisi modale della struttura 
utilizzando due diverse sorgenti di  massa:  
- ponte scarico:  massa della struttura; 
- ponte + pedoni:  massa della struttura più quella dei pedoni considerati 
   mediante un carico 700 N/m
2
. 
Tabella 12.9: Livelli di rischio di risonanza per la campata centrale. 
Ponte scarico Ponte + pedoni 
Modo Direzione f [Hz] Livello Modo Direzione f [Hz] Livello 
1 Trasversale 0,49 2 1 Trasversale 0,49 2 
2 Trasversale 0,9 1 2 Trasversale 0,9 1 
3 Trasversale 1,0 1 3 Trasversale 1,0 1 
4 Trasversale 1,4 3 5 Verticale 1,9 1 
5 Verticale 1,9 1 6 Verticale 2,1 1 
6 Verticale 2,2 2 7 Trasversale 2,2 3 
8 Trasversale 2,4 3 8 Trasversale 2,3 3 
10 Verticale 3,0 3 9 Verticale 2,9 3 
11 Verticale 3,2 3 11 Verticale 3,1 3 
14 Verticale 3,8 3 12 Verticale 3,7 3 
15 Verticale 3,9 3 16 Trasversale 4,0 4 
16 Trasversale 4,3 4 17 Verticale 4,4 3 







Tabella 12.10: Livelli di rischio di risonanza per le campate laterali. 
Ponte scarico Ponte + pedoni 
Modo Direzione f [Hz] Livello Modo Direzione f [Hz] Livello 
12 Verticale 3,8 3 13 Verticale 3,8 3 
13 Verticale 3,8 3 14 Verticale 3,8 3 
 
Dal confronto dei modi propri di vibrare si nota che la forma del modo non varia al 
variare della massa considerata, tuttavia ci sono delle piccole variazioni dei valori di 
frequenza. 
12.2.2 Determinazione del livello di confort 
Come detto in precedenza il ponte è di classe III. Con riferimento alla Tabella 12.6, 
si può notare che la verifica è prevista solo per quei modi che presentano un livello 1 di 
rischio di risonanza e sarà condotta solo per il Caso 1. Lo studio si riduce a controllare 
tre modi di vibrare per la condizione ponte scarico e 4 modi di vibrare per la condizione 
ponte + pedoni. Si riportano in Figura 12.4 e Figura 12.5 due modi di vibrare della 
struttura, uno verticale e uno trasversale, che sono stati utilizzati per la determinazione 
del livello di confort. 
 
 




Figura 12.5: 3° modo di vibrare. 
Nelle seguenti tabelle si riportano tutti i casi trattati e la corrispondente 
accelerazione. 
Tabella 12.11: Risultati analisi dinamica. 
Massa Modo a [m/s
2
] Direzione Confort 
Ponte 
2 0,027 Trasversale Massimo 
3 0,044 Trasversale Massimo 
5 0,27 Verticale Massimo 
Ponte + pedoni 
2 0,037 Trasversale Massimo 
3 0,026 Trasversale Massimo 
5 0,259 Verticale Massimo 
6 0,114 Verticale Massimo 
 




La progettazione eseguita ha consentito di ottenere una struttura che risponde 
pienamente agli obiettivi posti all'inizio della trattazione. 
Nella fase preliminare, il confronto tra i tre modelli proposti, corrispondenti a diverse 
disposizioni dei pendini, ha portato alla scelta della disposizione network, che ha 
consentito di ottenere i migliori risultati in termini di sollecitazioni e di deformabilità 
della struttura. Questa scelta progettuale ha permesso di minimizzare l'altezza 
dell'impalcato conferendo notevole snellezza agli archi così da garantire un impatto 
efficace anche dal punto di vista architettonico. 
Dopo avere progettato e verificato tutti gli elementi componenti la struttura si è 
passati alla valutazione del livello di comfort fornito dalla passerella nei confronti dei 
carichi dovuti ai pedoni. La verifica ha evidenziato che, anche se sono presenti dei modi 
propri di vibrare della struttura prossimi alle frequenze delle forzanti, con conseguente 
alto rischio di risonanza, le accelerazioni dell'impalcato, ricavate dal modello di calcolo, 
risultano contenute e nei limiti di percettibilità da parte dell'utenza e quindi per questo 
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